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RESUMO

Este trabalho aborda a caracterizacao do comportamento dinamico de um edificio de
betao armado, através da realizagdo de ensaios de vibracao ambiental que permitem a
identificagao das frequéncias naturais e dos modos de vibracdo e possibilitam a
calibragao de modelos numéricos desenvolvidos em programas de analise estrutural.

Inicialmente descrevem-se alguns aspetos historicos associados a mecanica e/ou a
dinamica estrutural que possibilitam enquadrar os atuais fundamentos da analise
dinamica de estruturas que sao abordados posteriormente. Esses fundamentos
descrevem o comportamento de modelos fisicos com um e com varios graus de

liberdade, analisados no dominio do tempo e/ou no dominio da frequéncia.

Numa segunda fase sdo descritas as metodologias mais utilizadas para caracterizar o
comportamento dinamico de estruturas em poérticos de betio armado, realcando as
técnicas experimentais e numéricas utilizadas atualmente pela comunidade cientifica
para este tipo de abordagem. Paralelamente, é estudada a influéncia dos painéis de
enchimento de alvenaria de tijolo e a influéncia da existéncia de juntas no
comportamento dinamico de edificios.

O trabalho termina com uma caracterizacao dinamica do Edificio Ferreira Cardoso, no
Campus do Instituto Superior de Engenharia de Lisboa, envolvendo ensaios de
vibragiao ambiental e resultados de um modelo numétrico desenvolvido em SAP2000.
Os resultados experimentais e numéricos sao comparados, em termos das frequéncias
naturais e modos de vibragdo, seguindo-se uma calibracao e aperfeicoamento do
modelo numérico com vista a futuros estudos.
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ABSTRACT

This work deals with the characterization of the dynamic behavior of a reinforced
concrete building, through ambient vibration tests that permits the identification of
natural frequencies and mode shapes and enable calibration of numerical models
developed in structural analysis programs.

Initially desctibes some historical aspects related to mechanical and / or structural
dynamics that allow frame the current fundamentals of dynamic analysis of structures
that are discussed later. These fundamentals describe the behaviour of physical models
with one and with several degrees of freedom, analyzed in the time domain and / or
frequency domain.

In a second phase, the methodologies used to characterize the dynamic behavior of
reinforced concrete are described, highlighting the experimental and numerical
techniques cutrently used by the scientific community for this type of approach.
Simultaneously, the influence of brick masonty infill panels and the influence of the
existence of separation joints in the dynamic behavior of buildings are studied.

The work ends with a dynamic characterization of Ferreira Cardoso Building on the
campus of the Instituto Superior de Engenharia de Lisboa, involving ambient vibration
tests and results of a numerical model developed in SAP2000. The experimental and
numerical results are compared in terms of natural frequencies and mode shapes,
followed by an adjustment and improvement of the numerical model owing future
studies.
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INTRODUCAO

11  Justificagdo e Enquadramento do Tema

Nas ultimas décadas tem-se efetuado um esforco para melhorar a conce¢ao de
estruturas de engenharia civil em termos dos niveis de seguranga, da economia, da
sustentabilidade e do conforto. O interesse em perceber a relacdo entre as agoes e a
resposta das estruturas, quando atuadas por estas, revela-se sobretudo na area da
engenharia de estruturas, nomeadamente nas areas de projeto, andlise e
dimensionamento de sistemas estruturais. Seja em regime linear ou nao-linear, a
consideracao das a¢des, deterministicas ou aleatérias, exige uma adequada idealizagao
suportada por leis fisicas e composta por modelos matematicos complexos. Uma vez
conhecidas as agoes é possivel otimizar a respetiva resposta das estruturas de constru¢ao
civil que tém servido o Homem desde o comeco da sua civilizagao.

Relativamente a natureza das agoes, a analise estrutural pode classificar-se de duas

maneiras: a analise estatica e a analise dinamica.

A analise estatica assume que, as agoes incidentes na estrutura mantém-se constantes
em grandeza, direcdo e sentido ao longo tempo, como ¢ o caso do peso proprio da
estrutura, das agOes graviticas, das cargas permanentes (revestimentos, paredes
divisorias) ou sobrecargas.

A forte necessidade de considerar as acoes dinamicas resultou da observacao de
fenémenos com comportamentos imprevisiveis, variaveis ao longo do tempo, em
forca, direcao e sentido, que nao revelam um comportamento dito “estatico”. Sao
exemplo destas agoes, as vibragoes produzidas pelo vento, pelo trafego
pedonal/rodoviatio, por equipamentos ou maquinas. Estas acdes podem também set
denominadas por agdes dinamicas e merecem uma aten¢ao nao menos importante que
as agoes ditas como estaticas. Como o nome indica sao agoes que estio presentes no
ambiente em que as estruturas se encontram inseridas. A nao consideracao deste tipo

de agoes podera colocar em risco o estado de servico (ou de utilizagdo), como por



exemplo o aparecimento de fissuragio do betdo, deformagbes impostas e todos os
outros efeitos negativos que destes advem.

A importancia da adequada consideracao das agoes dinamicas na analise estrutural é
mais evidente em edificios com uma altura e uma esbelteza suficientes para serem
afetados pela agdao do vento, plataformas atingidas pela forca das ondas ou das marés
dos oceanos, neve em regides severas, habitacdes proximas de linhas férreas ou vias de
trafego intenso (Corradi, 2006). Algumas dessas estruturas sao apresentadas na Figura
1.1, como o Burj Khalifa premiado o edificio mais alto do mundo construido até a

atualidade e esta sujeito a ventos, pressoes € temperaturas que vatiam consoante a
altitude.

d

Figura 1.1 Estruturas em varios ambientes: (a) Burj Khalifa (http://foundtheworld.com/burj-
khalifa/) (b) Comboio Trans-sibetiano, (c) Plataforma Offshore, Alaska (http://www.adn.com), (d)

Centro de Arte Contemporanea de Chengdu, China (http://www.designhboom.com) e () Centro
cometcial de Omotesando Hills, Tokyo (http://www.nytimes.com).




Uma das vias mais usuais para determinar as propriedades e os efeitos das agoes
ambientais ¢ caractetiza-las a partir da resposta das estruturas quando sao incididas por

essas acoes.

Atualmente, sao varias as maneiras de obter as caracteristicas relativas as acoes, a
estrutura e aos efeitos resultantes desta interacao. Neste trabalho sao usadas algumas
ferramentas tecnoldgicas e programas informaticos, com a finalidade de interpretar a

resposta as agoes ambientais.

Neste contexto, os ensaios de vibracio ambiental tém sido cada vez mais utilizados
como método experimental de caracterizacao de diversas estruturas de engenhatria civil
(pontes, barragens, edificios, etc.). Sio mais vantajosos em relagdo a outro tipo de ensaio
pelo facto de nao ser necessaria a criacao de excitagoes (excitadores ou péndulos) para
analisar a resposta da estrutura, sendo apenas baseados na resposta da estrutura as ages
ambientais. Este tipo de ensaio ¢ realizado recorrendo a equipamentos de medicao e a
tratamento de dados destacando-se pela economia e rapidez de execucao face a outros
métodos. A Figura 1.2 mostra a disposi¢ao deste tipo de equipamentos em estruturas
de engenharia civil.

Figura 1.2 Ensaios de vibragio ambiental em diversas estruturas: (2) Ponte em arco, (b) Edificio de

betdo armado (http://reabilitacaodeedificios.dashofer.pt) e (c) Modelo de um edificio de 4 pisos.
(Rodrigues, 2004).



Uma correta avaliagio experimental e numérica das caracteristicas dinamicas em
estruturas possibilita a calibracio dos modelos numéricos com vista a outros tipos de
analises e estudos assim como uma avaliagdo mais rigorosa da seguranca estrutural,
podendo suportar a recomendacao de eventuais solugoes de reforco estrutural face a
eventuais erros de concegao estrutural e consequentemente danos materiais face a
fenémenos naturais intensos, como por exemplo o colapso de edificios no terramoto
de Niigata no Japao (ver Figura 1.3) (Carrelo Carvalho, 2013).

J = ~_g . it
Figura 1.3 Efeitos do sismo de Niigata em edificios de habitagdo, Japao 1964
(http:/ /www.embc.gov.be.ca).

12 Objetivos

Este trabalho tem como objetivo fundamental proceder a caractetizagao dinamica de
um edificio de betio armado através de ensaios de vibragao ambiental, permitindo a
calibragio de modelos numéricos capazes de traduzir parametros dinamicos muito
proximos dos analisados experimentalmente, nomeadamente as frequéncias naturais de
vibracao e as configuracées modais de vibragao da estrutura.

Para se cumprir este objetivo, este trabalho esta dividido em etapas sequenciais que o

suportam, nomeadamente:

* O enquadramento historico e a importancia que os processos dinamicos tém
nas atividades do Homem;

* A introdugdo dos principais fundamentos teoéricos da analise dinamica que
justificam o desenvolvimento deste estudo;

® Percecionar o comportamento de edificios constituidos por porticos de betao
armado e preenchidos por painéis de alvenaria de tijolo e os métodos de

modelagao numérica que simulam o comportamento destes elementos.



* Perceber a influéncia de juntas de dilatagdo no comportamento dinamico em
edificios de betdo armado.

= Estudar os diferentes métodos de caracterizacao dinamica realcando as
diferencas entre as diversas técnicas experimentais e numéricas empregues, hoje
em dia, nas estruturas de engenharia civil, valorizando os ensaios de vibragao
ambiental e a criacao de modelos através do método dos elementos finitos;

* Descrever e analisar em termos estruturais e arquitetonicamente o edificio em
estudo;

* A implementacao de um modelo de elementos finitos como via numérica de
analise de estruturas, utilizando o programa de calculo estrutural SAP2000
versao 15;

= Realizar ensaios de vibragiao ambiental no edificio;

= (alibrar os modelos numéricos de acordo com os resultados obtidos nos
ensaios por forma a aproximar cada vez mais o0 modelo numérico do edificio
em estudo;

*  Comparar os resultados obtidos experimentalmente com os resultados obtidos
no modelo numérico;

* Discutir os resultados.

1.3 Estrutura do Trabalho

A presente dissertacao divide-se em seis capitulos, iniciando-se com uma breve
introdugao, enquadrando e justificando o respetivo tema no ambito da engenharia civil.
De seguida sao sistematizados os objetivos e a estrutura do trabalho.

O Capitulo 2 inicia-se com uma descticao sumatia da evolucao histérica da dinamica
estrutural em edificios, realcando os momentos que marcam a sua influéncia no
quotidiano do Homem e como esta matéria se difundiu em varias vertentes para
responder as exigéncias humanas. Segue-se com a introducao dos fundamentos
tedricos da dinamica de estruturas, comecando pela analise da resposta de sistemas de
um grau de liberdade nos dominios do tempo e da frequéncia, terminando nos sistemas
de varios graus de liberdade analisados nos mesmos dominios.

Inicialmente no Capitulo 3 abordam-se, sucintamente, os fatores que participam no
comportamento dinamico de edificios, nomeadamente a solugdo estrutural que se adota
na concecao de edificios, a influéncia que os painéis de enchimento de alvenaria tém na
rigidez e ainda a presenca de juntas totais, como as juntas de dilatagio ou movimento.
O capitulo prossegue com a descricio dos diferentes métodos de avaliar o

comportamento dinamico que se empregam atualmente, nomeadamente a elaboracao
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de modelos numéricos e as varias formas de caracterizar os edificios experimentalmente
e ainda a convergencia destas técnicas analiticas e experimentais. Para cada caso sao
expostos os fatores que condicionam a sua aplica¢ao, assim como os equipamentos €

ferramentas tecnologicas necessarias a sua aplicacao.

No Capitulo 4 apresenta-se o caso de estudo de um edificio de betdo armado.
Primeiramente descreve-se o edificio sobretudo nos aspetos relacionados com a
vertente estrutural e alguns elementos nao estruturais, como ¢ o caso da junta de
dilatacao e das paredes de alvenaria. Depois, com base nessa descti¢ao sao expostas as
principais condicionantes e hipéteses relativas a implementa¢ao do modelo numérico
do edificio. Na segunda parte deste capitulo sao apresentados os aspetos técnicos
relacionados com os ensaios de vibracao ambiental realizados no edificio e a descrigao
do processo de obtengdo dos parametros modais através das técnicas de identificagdo
modal. O capitulo termina com a comparagao e discussao dos resultados obtidos

experimentalmente e nos varios modelos numéricos.

No Capitulo 5 apresentam-se as conclusoes mais relevantes que foram retiradas da
elaboracao deste trabalho e sugerem-se as perspetivas futuras que merecem ser
desenvolvidas.



DINAMICA ESTRUTURAL

21  Consideracoes Iniciais

Este capitulo comega por percorrer o desenvolvimento histérico dos conceitos de
dinamica, referenciando alguns percursores desta matéria e remetendo as suas
descobertas em diferentes setores de atividade ao longo das diferentes épocas. Ao
mesmo tempo ¢ explicada a ramifica¢iao ou a diferenciagdo que esta area da mecanica
tem vindo a sofrer a medida que os conhecimentos cientificos se consolidavam. Este
percurso cronologico termina com o contributo das novas tecnologias no
aperfeicoamento das técnicas de engenharia, concretamente na analise estrutural
dinamica. De seguida sio abordados os principais fundamentos de dinamica de
estruturas que hoje sao empregues ou que estao introduzidos nos programas de calculo
automatico, nomeadamente os modelos fisicos e as equagOes matematicas que
descrevem modelos com 1 ou com varios graus de liberdade e a analise modal nos

dominios do tempo e da frequéncia.

2.2 Evolugao e importincia histérica da dindmica estrutural

A historia por detras da dinamica estrutural é extensa e remota aos tempos em que a
Humanidade necessitou de observar o comportamento dos diferentes objetos que a
rodeavam, sobretudo aqueles que iam de encontro as suas necessidades e proveitos. Os
estudos mais aprofundados sobre esta disciplina que se situa, algures, entre a matematica
a fisica e a mecanica, tiveram o seu primeiro marco, dado por Aristoteles (384-322 A.C.)
que levantou duas questoes importantes que posteriormente foram debatidas por
Parménides (século V A.C.) e Heraclito (c. 550-480 A.C.): O gue ¢ a mudanca? E real?
Porgue ¢ que as coisas mndam? Ao longo dos anos que se seguiram, as ideias de Atistoteles
foram refutadas por uns e suportadas por outros filésofos e pensadores que o
precederam. Na Era do Renascimento Galileu Galilei (1564-1642) observou o



movimento dos corpos celestes e associou o movimento (dinamica) a fendmenos
naturais ou a uma filosofia natural, sendo um dos primeiros investigadores a lidar com
o conceito de aceleracdo. Johannes Kepler (1629-1695) foi o expoente original das
dinamicas aplicadas, aprofundando a convergéncia entre os conceitos tedricos com as
técnicas de observacao planetaria e a dinamica matematica foi fundada por Isaac
Newton (1642-1727). Estabeleceu a equacao do movimento, apresentando os calculos
e métodos matematicos que a suportavam, introduzindo a “dinamica matematica” num

vasto ramo da pura matematica.

" D
Figura 2.1 Da esquerda para a direita, Aristoteles, Galieu Galilei e Isaac Newton.

No século XVIII, Leonhard Euler (1707-1783), Louis Lagrange (17306) desenvolveram
os métodos analiticos que sustentaram a “dinamica matematica”, enquanto Daniel
Bernoulli (1700-1782) aplicou a dinamica a Hidrodinamica'. Ainda neste século foram
desenvolvidos estudos matematicos que contribufram e promoveram a dinamica

aplicada em estruturas de engenharia civil como Lagrange que analisou problemas
associados a pequenas oscilagoes em sistemas com varios graus de liberdade, Rayleigh
(1873-1907) e Edward John Routh desenvolveram os seus estudos relacionados com a
analise modal (1831-1907). No século seguinte a dinamica voltou a ramificar-se noutras
areas, como a “dinamica cadtica” e a fisica acustica, mas desde Henry Poincaré (1854-
1912) os novos métodos de topologia e geometria dominavam o campo da “dinamica
teorica”.

Na primeira metade do século XIX a analise dinamica de estruturas comegou
gradualmente a se articular e a tomar uma posicao isolada e desmembrada da “teoria
das estruturas” e da “resisténcia dos materiais”. O surgimento de conhecimentos
matematicos, tais como a algebra, os espacos lineares e a analise vetorial, no inicio desse
século, facilitaram a resolucao de problemas associados a sistemas com varios graus de
liberdade, permitindo encontrar as respetivas solu¢oes de acordo com as diferentes
oscilagoes. Isto permitiu com que a analise modal se densificasse a par da contribuicao
dada por Siméon-Denis Poisson (1781-1840) e Claude-Lois Navier (1785-1836) que
otimizaram as solu¢oes de Lagrange relativas aos sistemas de multiplos graus de
liberdade e formularam novas teorias matematicas da elasticidade dos matetiais,

! Ciéncia que estuda os movimentos dos liquidos



estabelecendo o Mddulo de Elasticidade como uma propriedade de um material, que no
dominio da dinamica se traduz na rigidez e consequentemente na inércia manifestada

face aos efeitos de qualquer agao.

As aplicagoes relacionadas com as vibragoes de maquinas, engenhos ou mecanismos,
carros ou similares tiveram o seu inicio no século XX. Autores como Anil K. Chopra
(1941) e Ray W. Clough (1920) publicaram diversas obras onde congregaram os
resultados dos seus estudos relativos ao comportamento de estruturas de engenharia
civil face a diversas situacoes, incluindo a sua interacio com o solo, e andlise
experimental no ambito da engenharia sismica, publicando multiplas obras que, hoje
em dia, sdo indispensaveis para os cientistas de engenharia civil e mecanica. Clough foi
também um dos fundadores do “Método do Elementos Finitos” publicando em 1956
um artigo de uma das primeiras aplicagoes deste método e, desenvolveu-o no ambito
da andlise dinamica, aplicado a estruturas complexas que revolucionou a simulagao
numérica do universo fisico. Na Figura 2.2 apresenta-se a esquerda Ray W. Clough e a
direita Anil K. Chopra.

Figura 2.2 Ray W. Clough, Anil k. Chopra e duas edigoes da obra de Chopra Dynamics of
Structures.

Ainda neste século refira-se Carder (1936), Crawford e Ward (1960) por terem sido
pioneiros destacados na medicao experimental da resposta de edificios a agbes
ambientais que permitem determinar as respetivas frequéncias naturais e modos de
vibragao.

O século XXI ¢ testemunha dos mais elevados progressos da analise estrutural gracas
a0 desenvolvimento tecnolégico, que teve um crescimento exponencial nos altimos 50
ou 60 anos mas que se iniciou no término do século XX. A necessidade de armazenar
todos os conhecimentos teéricos e de acelerar os extensos processos de calculo

estrutural, apelou a que se direcionassem os avangos computacionais para as areas da



engenharia computacional, de tal modo, que hoje representa uma area independente,

mas compativel com outras areas de engenharia.

Gragas a0 desenvolvimento progressivo dos fundamentos tedricos matematicos e a
aprovacao simultanea pelos meios empiricos cada vez mais aperfeicoados que conduziu
a dinamica, nos ultimos dois séculos, a uma abordagem independente de acordo com
o ambito onde se inserem as leis fundamentais, como por exemplo, a dinamica de
fluidos (ver Figura 2.3 (a)), a fisica atémica, a termodinamica, a teoria do universo
dinamico (ver Figura 2.3 (b)), as engenharias civil e mecanica (ver Figura 2.3 (c)), entre

outras.

' S e sl
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Figura 2.3 (a) Dinamica de fluidos experimental (Mcdonough, 2009), (b) Conceito do “Universo
Dinamico” (Suntola, 2008) e (c) Colapso da ponte de Tacoma Narrows (Views, 2000).

Deste modo, também o método dos elementos finitos criados por Clough e a maioria
de outros fundamentos matematicos e fisicos, que estio por detras da analise estrutural,
descobertos e compilados por autores, referidos anteriormente, estao introduzidos em
softwares. Estdo associados a hardwares e tratam de aplicar os processos matematicos a
modelos estruturais previamente desenhados digitalmente permitindo de forma
sofisticada, versatil e com resultados bastantes préximos da realidade fisica, qualquer
analise ou dimensionamento que se pretenda da estrutura (linear, nao-linear, estatica ou
dinamica). Estes programas hoje em dia ttm a capacidade de serem aplicados em
qualquer fase do processo de dimensionamento, comegando nos conceitos de desenho
(topologia ou /ayouts), passando pelas fases preliminares do dimensionamento (calculo
especifico), terminando no processo de desenho detalhado e pormenorizado (Kicinger,
Arciszewski, & Jong, 2005).

Figura 2.4 Estudo de um automével com o método dos elementos finitos (Wu & Qiu, 2008).

A crescente sofisticacao dos programas, a sua facil disponibilidade, velocidade de

processamento elevada, adaptabilidade a outras componentes tecnologicas e os custos
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cada vez mais diminuidos criaram neste novo milénio um forte impacto no setor da
engenharia civil que acabou por eliminar fortes obstaculos que se opunham a
materializacio e a seguranca de complexas obras arquitetonicas. Na Figura 2.5
apresentam-se as engenhosas torres “Absolute World” e na Figura 2.6 o centro de

convencoes de Vancouver com um modelo de elementos finitos em SAP2000.

-
e N

giram em forma de “tor¢ao” 180

Figura 2.5 As Torres “Absoulte World” em Mississauga 110 Canada
graus desde o topo até a base.

Figura 2.6 (a) Centro de convencgoes de Vancouver e (b) Modelo de elementos finitos em SAP2000
(http:/ /www.structurearchives.org).

2.3 Fundamentos de dinAmica de estruturas

Nesta secgao serdo descritos os principais fundamentos de dinamica de estruturas que
envolvem a analise de modelos matematicos com um e com varios graus de liberdade
no dominio do tempo e da frequéncia. Sio abordados também os fundamentos
tedricos relativos a analise modal e a transformacao de coordenadas estruturais em

coordenadas modais.
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2.3.1 Modelos com 1 grau de liberdade

Por forma a caractetizar o comportamento dinamico de uma estrutura é necessario
considerar-se um modelo matematico capaz de descrever de forma aproximada o
funcionamento estrutural, bem como a idealizacao das a¢des. O sistema de 1 grau de
liberdade (1 G.L.), também denominado por oscilador de 1 G.L. ¢ representado pelas
propriedades fisicas habituais como se de um edificio de um piso se tratasse,
nomeadamente a massa (m), a rigidez (k) e o amortecimento (c), como se apresenta na

Figura 2.7.
L .t
] i e ] = £t
k oNe) t
s o my
@ ®)

Figura 2.7 Sistema de 1 G.L.: (a) Modelo classico matematico e (b) diagrama de corpo livre.

Na Figura 2.7 b) verifica-se que é possivel idealizar as for¢as que estao subjacentes as
diferentes propriedades fisicas, tais como a forca elastica (F.(t)), a forca de
amortecimento (F,(t)) e a for¢a de inércia (Fy(t)), através do diagrama de corpo livre. Em
ambas as figuras estdo também representados os vetores do deslocamento e da for¢a
externa resultante, a0 longo do tempo (u(t) e £(t)). A relagdo entre as propriedades fisicas

e as agoes ¢ expressa através da seguinte equacao de equilibrio:
F (o) +E () +E(0) =1 (2.1)

As forgas elasticas sao proporcionais aos deslocamentos e dependem da rigidez da
estrutura. Da mesma forma as forcas de amortecimento (viscoso) sao proporcionais e
dependem do amortecimento. E por tltimo as forgas de inércia que sao proporcionais

a aceleracao e dependem da massa que a estrutura possui.

As grandezas fisicas anteriores podem ser expressas, respetivamente, através das

seguintes equagoes:
f =k-u(t) f =c-u(t) f =m-i(t) 2.2)

Em que, k, ¢ e m representam as constantes de rigidez, amortecimento e massa. u(t),

u(t) e 1i(t) sao as componentes de deslocamento, velocidade e aceleragio, ao longo

do tempo.

Substituindo na equagao (2.1) as expressoes das equagoes (2.2) resulta a equagao
diferencial de segunda ordem, classificada como equagao do movimento:

m-{i(t) +c- a(t) +k-u(t) = £(t) 2.3)

12



O conteddo mais pormenorizado relativo as constantes e as variaveis apresentadas
anteriormente, bem como a explicagao detalhada dos modelos matematicos validos
para os sistemas de 1 G.L. podem ser consultados na literatura especifica (Chopra, 1995;
W. Clough & Piezen, 2003; Mendes, 20124).

A resposta do sistema de 1 G.L. pode ser expressa quer no dominio do tempo quer no
dominio da frequéncia. Os pontos seguintes distinguem as caracteristicas da resposta
estrutural nos diferentes dominios.

2.3.1.1 Andlise no dominio do tempo

Na maioria das situagoes praticas as a¢oes dinamicas variam de forma arbitraria ao
longo do tempo, como ¢ caso do vento e do sismo, por exemplo. Estas forgas, p(t),
podem ser interpretadas como uma sequéncia de multiplos impulsos de duragio
infinitesimal. Ao obter a resposta dinamica para estes impulsos, adquitimos a resposta
final do sistema de 1 G.L. pela sobreposi¢ao das respostas aos multiplos impulsos,
estando na presenca de um sistema linear. A solucao da equacio (2.3) ¢ obtida partindo
das condicoes iniciais (condi¢ces de fronteira) do sistema, que parte das hipoteses de
que o deslocamento na posi¢ao inicial é nulo e que nessa mesma posi¢ao o sistema esta
em repouso. A aplicacao do integral de Duhamel permite obter a resposta deste sistema
a uma forga arbitraria continua ao longo do tempo:

u,(t) = jf(r)-h(t— 1)d T =f(t)*h(t) 2.4)

A fungio h(t—7T)traduz a resposta a uma for¢a impulsiva unitaria aplicada num
instante genérico t =T+ ® (Chopra, 2012).

A Figura 2.2 apresenta a resposta dinamica de um edificio de um piso, em
deslocamentos, sujeito a uma for¢a com variagao harmonica.

A
u(t)
[m]

—| ‘ n ]||| | \ I
0,005358 bl - | \ ’\ N
clmr \ MY
ﬂ,mvlﬂl'l i Mff'wl rl ] llk {\ i J"l (\ i

| \
|\.|I|[|}|| [|1|_|I|1|0 t[S]

| IIVI | |' iI' I|I l‘
|fn| W I]'|]‘|| | l\l,'." ';,II U J lh V ‘u‘ 'u)

Figura 2.8 Resposta dinamica de um oscilador de 1 G.L. sujeito a uma forga com variacao harmonica
ao longo do tempo (Mendes, 2012).
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2.3.1.2 Abndlise no dominio da frequéncia

No ponto anterior demonstrou-se um exemplo da resposta de sistema de 1 G.L. sujeito
a uma agdo dinamica, expressa no dominio do tempo, em que se obtinha a respetiva
solugao através da aplicacao do integral de Duhamel. O ponto que se segue abordara a
analise da resposta de sistemas estruturais lineares mas agora no dominio da frequéncia,
também conhecida como andlise espectral. Para obter a solugdo da equagio (2.3) sio
abordados os conceitos das Séries de Fourier e as transformadas de Foutier e de

Laplace.

O principio fundamental que sustenta as teotias de Fourier, afirma que uma func¢ao
definida ao longo do tempo com um determinado comprimento de onda T, pode ser
representada através da soma de um nimero infinito de fungées sinusoidais (ou ondas),
com o mesmo comprimento de onda (T). A equagio seguinte traduz esse somatorio,
num dado intervalo T, de comprimento T, originando a série de Fourier:

t()=v_, + Zondan =a, + Z[an ~cos(®_-t)+b -sen(® -t)], 0 =Ao (2.5)
n=1 n=1

Este principio acabou por se explorado por Laplace juntamente com a férmula de Euler
dos nimeros complexos, que por manipulagio matematica originou o conceito de

transformada de Fourier:
f(r)=F(@)= [ f(t)-e"d , F(o)= [ f(r) " dr (2.6)

A aplicagdo da Transformada de Fourier a equagdo (2.3) permite transforma-la num
equacdo algébrica (complexa), de facil resolucao, bastando para isso multiplicar a
primeira por im :

F(m-i(t) +c- 0(t) + k- u(t) = F(E(L) @.7)

A equagao anterior é equivalente a:

~m®’ U(®)+icoU(o)+k U(o) = F(o) 2.8)

U(w)é uma fungio complexa definida no dominio da frequéncia e representa a
transformada da funcio u(t):

U(o) = Fo) = H(o)F(o) 2.9)

C(k-mo))+ico

Em que a expressao seguinte designa a funcao de resposta em frequéncia (FRF) de um
oscilador de 1 G.L.
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1
H(o) = ! = Vo (2.10)

C(k-mod)+ico (0, —0)+i2E0, o)

A FRF surgiu como uma necessidade de solucionar problemas numéricos que surgem
na solu¢io da transformada discreta de Foutier (TDF)? e quando se analisa a resposta
de um sistema estrutural a excitagoes que variam arbitrariamente no tempo. O
desenvolvimento desta solugao (Cooley and Tukey) permite determinar com maior
aproximagao, no dominio da frequéncia, o comportamento do sistema de 1 G.L.
através da transformacdo da sua excitagao na sua resposta (Carrelo Carvalho, 2013;

Chopra, 2012).

2.3.2 Modelos com Virios Graus de 1.iberdade

Se num modelo com 1 G.L. ¢é estabelecida uma equacao de equilibrio, entao para
modelos com varios graus de liberdade sao estabelecidas tantas equagoes quanto o
numero de graus de liberdade considerados. Uma forma matematica de albergar varias
equagoes € o sistema matricial, pelo que a equagao diferencial do modelo apresenta-se
na seguinte forma:

m-i(t) + ¢ 00+ u(t) =£(1) @.11)

Nesta expressao m  representa a matriz de massa, ¢ a matriz de amortecimento e k
a matriz de rigidez, enquanto U(t), u(t) u(t)e representam, na mesma sequéncia os
vetores de aceleracio, velocidade e deslocamento. f(t) representa o vetor de forcas

exteriores aplicadas em cada grau de liberdade.

A equagao (2.11) corresponde a um sistema de 7 equagoes diferenciais lineares de 2*
ordem dependentes (acopladas) a 7 incégnitas, tornando a sua resolugao uma operagao

ardua.

Uma forma de determinar os modos de vibragio e as respetivas frequéncias naturais é
através da analise modal, em que as solugoes ficam associadas a problemas de valores e

vetores proprios como se vera detalhadamente em 2.3.2.1

O conceito de coordenadas modais permite resolver, de forma capaz o sistema de

equagoes acopladas da equagao (2.11), baseando-se na transformacao de um sistema de

2 A'TFD representa a resposta estaciondria de um sistema perante uma excitagio arbitraria num determinado petiodo (periodic
extension)
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n equagoes de 2* ordem acopladas num sistema de 7 equagdes de 2* ordem

independentes (desacopladas).

2.3.2.1 Andlise Modal

Caso os sistemas estruturais considerem inicialmente o amortecimento nulo e sem
forcas exteriores aplicadas, os seus valores e vetores proprios correspondem,
respetivamente as frequéncias naturais e aos modos de vibragdo, passando a equagao
(2.11) a tomar a seguinte forma:

m- () +k-u(t) =0 (2.12)

A equagao anterior afirma que o estudo do sistema considerado ¢ baseado na analise
do movimento em regime livre sem amortecimento. Perante estas condi¢oes a estrutura
durante a oscilagdo apresenta determinada frequéncia angular natural, em que o seu

deslocamento ¢ dado por:
u(t) = hpcos(wt — @) (2.13)

Em que ¢ representa o vetor da configuracio modal (modo de vibragio) ¢ ¢ a fase.

Se a equagdo anterior for derivada duas vezes em ordem ao tempo obtém-se a

expressao das aceleragoes:
i(t) =~ ¢ cos(ot - ¢) (2.14)
Substituindo as equagdes (2.14) e (2.13) na equagao (2.12) obtém-se:
[k —mo; Ju(® =0 (2.15)

Aplicando na equagdo (2.15) o determinante nulo da mattiz principal obtém-se uma
solugdo nao nula, originando um problema de valores e vetores proprios, que
representam, respetivamente, as frequéncias naturais e os modos de vibragao, ou seja, a
cada frequéncia ® corresponde um unico modo de vibragio ¢ . Estes vetores, que
representam os modos de vibragdao, apresentam um conjunto de propriedades

designadas por condi¢bes de ortogonalidade que serdo apresentadas em 2.3.2.2.

2.3.2.2 Condigoes de ortogonalidade e normalizacio

As condic¢oes de ortogonalidade traduzem-se pelas seguintes equagoes:
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0. k¢ =0,¢m¢ =0 (2.16)

A primeira traduz a ortogonalidade em relacio a matriz de rigidez e a segunda em

relacao a matriz de massa.

Quando a estrutura oscila segundo uma determinada frequéncia os modos de vibragao
apenas representam a configuracio da estrutura, pelo que o valor absoluto das
componentes do vetor de cada modo nao revela nenhum significado. A relagao entre
os componentes do vetor traduz qualitativamente a forma de vibracao da estrutura para
determinado modo (vetor). Uma das vias de representar essa configuracio ¢ de
normalizar os modos de vibragao para facilitar essa interpretacdo e comparacgao entre
os componentes. A normalizacao pode ser feita relativamente a um dado elemento,
valor maximo, 2 norma do vetor ou relativamente a mattiz de massa, sendo a ultima a

mais utilizada, que se obtém aplicando:

¢, = b _ ¢ 2.17)
T feme, m,
Como consequéncia desta normalizacao resulta a seguinte igualdade:
O'md=1 (2.18)

Na equagio antetior @ ¢ a matriz modal (com os modos normalizados em relacio a

matriz de massa), e 1 ¢ a matriz identidade.

Este processo permite obter um outro resultado importante, que envolve a mattiz de

rigidez e que se traduz na seguinte equagao:
DLO=0’ (2.19)
A expressao seguinte resulta da normalizagdo em relagdo a matriz de amortecimento:
'cd=2E0 (2.20)
Na expressio (2.19) Q° é uma matriz diagonal que contém na sua diagonal principal o

quadrado dos valores da frequéncia angular natural, associado a cada modo de vibragao

e normalmente designada por matriz espectral. Na expressio (2.20) 2E® representa a

matriz de amortecimento normalizada em relacdo a matriz de massa.
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2.3.2.3 Coordenadas modais

O sistema de equagdes estipulado em (2.11) é um sistema de equagdes diferenciais, em
que as equagoes sao dependentes entre si (acopladas). Assim neste ponto sera descrita
de forma sucinta uma via de obter um sistema de equagdes desacopladas através do
conceito de wordenadas modais. A alteragao de referenciais ¢ o primeiro objetivo e, para
tal, as seguintes expressoes sao manipulagdes matematicas com necessidade de serem
demonstradas:

D=1 (2.21)
Ao multiplicar todos os membros da equagao (2.11) por Q " e aplicando em seguida a
equacao (2.21) ao ptrimeiro membro obtém-se:

$'m () + ¢ e un)+ ¢k u(t) = ¢'(t) (2.22)

A

Pmd e+ @i+ kDD T u=¢'E0) (229
Ao substituir as equacdes (2.18), (2.19) e (2.20) na expressao anterior resulta:
L9 6(0)+280 ¢ a0+ Q°0 " u(®) = §E(1) 224
A mudanga de coordenadas podera ser considerado como o produto da inversa da
matriz modal, (I)_1 , com o vetor dos deslocamentos u(t), tesultando um novo

referencial de coordenadas (wordenadas modass), simbolizado por u (t). De forma

analitica o que fot dito neste paragrafo pode ser traduzido nas seguintes equagoes:
u'(0=9"u() < ()= 9u"(V) (2.25)

A primeira equagao da expressao (2.25) traduz a transformacao do vetor deslocamento
em coordenadas gerais para coordenadas modais e a segunda equagio traduz o
contrario. Substituindo a primeira na equacao (2.24) obtém-se o sistema de equagoes
que traduz o equilibrio dinamico de um sistema de mdltiplos graus de liberdade, em

coordenadas modatis:
1i"(5) +280u" () + Q" () = ¢ (1) (2.26)

Caso o sistema possua amortecimento nulo e em regime livre a equagdo anterior fica

reduzida a expressao seguinte:

Li'()+Q% (1) =0 (2.27)
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2.3.2.4 Abndlise no dominio do tempo

Da mesma forma que ficou demonstrado a determina¢ao da resposta de um oscilador
de 1 G.L. no dominio do tempo, em 2.3.1.1, ¢ valido o mesmo método — integral de
Duhamel - para um sistema com varios graus de liberdade.

2.3.2.5 Andlise no dominio da frequéncia

Para representar a resposta de um sistema de varios graus de liberdade no dominio da
frequéncia a equagao (2.11) devera ser escrita nesse dominio, de forma similar a descrita
em 2.3.1.2, através das transformadas de Foutier:

~m o’ U(®) + coU(e) +kU) = F(o) (2.28)

Recorrendo a manipulagdes matematicas, ¢ possivel simplificar a expressao antetior,

obtendo-se:
[(k —mo))+imc]U(w)=E(w) (2.29)
Assim como ficou demonstrado em (2.9), resulta igualmente a seguinte equacio:
U(w) = H(®)F(o) (2.30)

Em que H(®)é a matriz das funcdes de resposta no dominio da frequéncia (FRF) e
U(w) o vetor cotrespondente a transformada de Foutier (TF) dos deslocamentos e

F(m) é o vetor que representa a transformada de Fourier das forgas.

Determinar a matriz FRF a partir da equagdo anterior ¢ um processo que mesmo
computacionalmente torna-se dispendioso, pelo que o recurso a coordenadas modais

facilita o calculo da matriz H(®), transformando-a num conjunto de equagdes

diferenciais independentes, através da seguinte expressao:

H(®)=$H" (@)¢" (2.31)

Em que H"(®)é uma matriz diagonal e contém os valores das FRF das diferentes

equagoes diferenciais, H(®) e ¢ sao a matriz das FRF e mattiz modal, respetivamente.
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24  Consideracdes Finais

Neste capitulo foram apresentados os conceitos fundamentais da dinamica, No ambito
da engenharia civil, a dinamica estrutural baseia-se na equacao do movimento
estabelecida para um modelo fisico composto por uma massa e caractetisticas de rigidez
e amortecimento. Consoante o nimero de G.L. desse modelo, essa equagdo é tomada
(ou nao) como um sistema matricial, sendo cada equagiao de movimento associada a
um grau de liberdade. A resposta desse sistema (modelo) a a¢des pode ser analisada

quer no dominio do tempo ou da frequéncia.

O capitulo seguinte sera dedicado a analise do comportamento dinamico de estruturas
de betdo armado e as técnicas mais correntes utilizadas para descrever a resposta as
acoes ambientais. Tais técnicas sao suportadas pelos principios fundamentais tedticos

abordados neste capitulo.
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COMPORTAMENTO DINAMICO DE
EDIFICIOS DE BETAO ARMADO

31  Consideragdes iniciais

Este capitulo destina-se a descrever o comportamento dinamico de edificios de betao
armado e de que forma ¢ influenciado pelas suas caracteristicas estruturais e pela sua
envolvéncia. . feita uma comparagio entre as solucdes porticadas em betido armado
face a edificios mais antigos, como por exemplo, os edificios “Gaioleiros”. Em seguida,
no ambito das estruturas em poértico de betdo armado, é caractetizada a forma como
certos elementos nao estruturais podem influenciar, significativamente, o seu
comportamento dinamico, isto ¢, como intervéem na rigidez global da estrutura.
Destacando-se a influéncia de painéis de enchimento de alvenaria de tijolo e a existéncia
de juntas, face a influéncia destes no comportamento dinamico do edificio em estudo.
Posteriormente, sao desctitos varios meios de caractetizar o comportamento dinamico
de edificios a agbes ambientais, nomeadamente métodos experimentais e métodos
numéricos. Os métodos experimentais compreendem os ensaios de vibracao
ambiental, ensaios de vibragido forgada e ensaios em regime livre. Os métodos
numéricos envolvem o desenvolvimento de modelos numéricos da estrutura a partir
dos quais ¢ efetuada a analise dinamica. Simultaneamente sao desctitos os aspetos mais
importantes e as condicionantes que cada método apresenta, salientando-se a

possibilidade de calibrar os modelos numéricos utilizando resultados expetrimentais.

3.2  Estruturas em portico e mistas de betdo armado

Os sistemas estruturais constituidos por porticos de betdo armado sio uma solugao
muito corrente para a concecao de edificios, pontes ou outras estruturas (ver Figura
3.7). Em Portugal é também uma opcao frequentemente adotada por ser vantajosa em
termos estruturais.
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Estruturas de médio e grande porte sao hoje tipicamente construidas em betao armado,
e mais raramente em alvenaria (exclusivamente). No entanto, durante muito tempo
adotou-se a alvenaria nas construgoes, desenvolvendo a sua utiliza¢ao juntamente com
outros matetiais a0 ponto de muitas delas resistirem aos efeitos do proptio tempo e a
fenémenos naturais intensos, como sao os sismos. Um pouco por todo o pais se
conhece a existéncia de edificagbes, ruinas e afins (ver Figura 3.1), que revelam

caractetisticas e comportamentos que hoje em dia inspiram muitos estudos.

@ ) ©
Figura 3.1 Construgoes antigas em alvenaria: (a) Cidade romana datada do sécudo IX, Conimbriga,
(b) Fortaleza Islamica datada do século IX, Marvao (http://monumentosportugues.blogspot.pt) e (c)
Edificio “Gaioleiro”, postetior ao terramoto de 1755, Lisboa (H. Miguel & Andrade, 2011).

A Figura 3.1 (c) representa um tipo de edificio que surgiu na reconstru¢ao e expansao
da cidade de Lisboa depois do sismo de 1755. Apesar de ter sido o primeiro modelo
antissismico, adotado no plano do Marqués de Pombal, a partir da segunda metade do
século XIX os edificios “Gaioleiros” regrediram na sua qualidade, apresentando elevada
vulnerabilidade sismica devido ao abandono de uma estrutura de travamento em
madeira — gaiola Pombalina (H. Miguel & Andrade, 2011). As paredes resistentes desses
edificios sao constituidas por alvenaria ordinaria de pedra calcaria irregular ou tijolo
maci¢o assente em argamassa de cal aérea. Sao nestes elementos que ocorrem 0s
mecanismos de colapso em caso de ocorréncia de um sismo, como o deslizamento ou
derrubamento (Figura 3.2). Apresentam também falta de rigidez nos planos dos pisos.
Na Figura 3.2 (b) percebe-se a caréncia de resisténcia das paredes a tragao, pelo que
ofigina o aparecimento de fendas verticais.
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Figura 3.2 Mecanismos de dano no plano das paredes: (a) Mecanismo global e (b) Mecanismo de

piso (Teresa et al.,, 2013).
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A meio do século XX comegou-se a introduzir novamente a alvenatia associada a novas
formas de dimensionamento e por volta da década de 1950 produziam-se os primeiros
tijolos e cimentos de elevada resisténcia (Sousa, 2003). Estes sistemas estruturais nao
conseguiram rivalizar com as solugoes que se desenvolveram no século XX, caindo em
desuso, cedendo a posicao de solugao estrutural aos sistemas de poérticos de betdao
armado e/ou de aco permitindo criar estruturas cada vez mais esbeltas e com vios

maiotes.

Foram substituidos os pavimentos dos pisos de madeira por lajes macicas de betio
armado que descarregam diretamente sobre vigas, conferindo um bom travamento
horizontal. Surgiu igualmente a adogao de vigas, do mesmo material no teto do rés-do-

chao, que asseguravam a transmissao das cargas dos pisos elevados até as fundagoes.

Em Portugal desenvolveu-se uma técnica de construgao de pilares, trata-se de betonar
o pilar posteriormente a execuc¢ao da parede de alvenaria de tijolo, injetando porgoes de
betio para o interior do tjolo em contacto com o pilar. Isto melhorou
significativamente a ligacao entre a parede e os pilares concebendo uma aumento de
rigidez lateral ao pértico.

Figura 3.3 Ligacio pilar/parede de tijolo (Bhatt, 2007).
As estruturas porticadas de betio armado sdao na sua esséncia estruturas constituidas
por pilares, vigas e lajes, e mais recentemente por elementos verticais estruturais —
paredes estruturais — paredes ou nucleos de betdo armado localizados nas caixas de
escadas ou nas caixas de elevadores, dando otigem ao sistema denominado como
“misto”. Esta solu¢do permite controlar os deslocamentos hotizontais entre pisos
(Bhatt, 2007) e a resisténcia é assegurada pelo funcionamento em corte das paredes
resistentes que recebem os esforcos transmitidos pela rigidez das lajes dos pisos no seu

proprio plano.

Embora as vigas e pilares possam ser dimensionados para serem tao resistentes quanto
o pretendido, em geral as estruturas de portico mistas (com paredes estruturais) (ver
Figura 3.4 (b)) tenderdo a ser muito mais rigidas quando comparadas com estruturas
constituidas apenas por porticos.
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(@ (b)

Figura 3.4 Planta de estrutura em: (a) portico e (b) mista (Bhatt, 2007).

Outros fatores podem influenciar o comportamento dinamico da estrutura, tais como
a configuracdao, a geometria e simetria, em planta, a regularidade em altura e a
ductilidade. Relativamente a simetria, um grande desfasamento entre o centro de rigidez
e o centro de massa podem induzir uma resposta da estrutura a tor¢ao desfavoravel. A
presenca simétrica de paredes estruturais pode uniformizar as diferencas de rigidez,
sobretudo aumentar a rigidez a tor¢ao e diminuir os seus efeitos.

A diferenca de dimensoes em planta, dos pisos em altura provoca tensoes ou for¢as
concentradas e modificam as caracteristicas dinamicas exigindo propriedades ducteis

nas zonas de descontinuidade.

No que toca a envolvéncia de uma estrutura, as construgdes adjacentes € a topografia
local condicionam a resposta da estrutura quando excitada.

Nas construgoes adjacentes, no casos de edificios separados apenas por uma junta e se
esta for devidamente projetada permite que as partes separadas exibam
comportamentos adequados face a intensidade, direcao e sentido das vibragdes. Para
vibragdes de pequena amplitude, como ¢é o caso das vibragbes ambientais, podera
considerar-se que os deslocamentos sao uniformizados devido as for¢as na superficie
de contacto entre empenas, nao existindo descontinuidades, nem colisdes (Bhatt, 2007).
A variabilidade da a¢ao sismica e a existéncia de descontinuidades provocam maior
amplitude de movimento as estruturas, podendo até oscilarem em oposi¢ao de fase de
tal ordem que a dimensao dada a largura da junta ndo é suficiente para evitar a colisao
— pounding— ver Figura 3.5.

Figura 3.5 Efeitos da colisao de edificios adjacentes ap6s o sismo de 1999, Atenas
(http://www.nexus.globalquakemodel.org/).
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Relativamente a topografia local pode apresentar condicionalismos a0 comportamento
das estruturas, sobretudo na implantagio de edificios em encostas ou aterros. Nas
encostas ha o risco de escorregamento global desta, arrastando consigo toda a massa de
solo que suporta o edificio, definida pela supetficie de deslizamento (ver Figura 3.0)
pondo em risco as construcoes a jusante. Estudos feitos no ambito sismico, mostraram
que os danos mais severos surgiam em edificios implantados em aterros, relativamente

aos situados sobre escavagdes, podendo-se concluir que os aterros sio mais suscetivels

a vibracoes (Bhatt, 2007).

Construg3o em risco
;

Corstrucac em risco
'

/ forgas de indrei

\
Patencial superficie
de deslizarmento

@) ()

Figura 3.6 (a) Formagio supetficie de deslizamento e (b) Possivel solucao de contencao em encostas
(Adaptado (Bhatt, 2007)).

Parede de contencao

Segundo alguns autores (LNEC, 2014) nas estruturas em portico, a rigidez e resisténcia
relativa entre vigas e pilares podem ser determinantes na resposta a vibragoes, sobretudo
nos sismos. As regras atuais de dimensionamento sfsmico destas estruturas impoem
que a resisténcia dos pilares seja supetior a das vigas que com eles se cruzam nos nos,
de forma a assegurar que a rotura por flexao das vigas ocorra mais cedo do que a dos

pilares, dando origem a formac¢ao de mecanismos de dissipagao estaveis.

Como neste trabalho existe um ponto de encontro entre a caracterizagao dinamica de
edificios e o estudo da vulnerabilidade sismica pois este ltimo depende das condi¢oes
de rigidez e massa das estruturas, de seguida apresentam-se algumas causas de
instabilidade das estruturas face a acao dos sismos (LNEC, 2014):

* Auséncia de dimensionamento sismico especifico ou de concecao e
dimensionamento inadequados;

® Baixa ductilidade dos elementos de betido armado por insuficiéncia ou auséncia
de confinamento dos vardes da armadura longitudinal, em especial nos nés viga-
pilar;

» Concentracao de exigéncias em zonas localizadas devido a irregularidades;

= Existéncia de pisos vazados sem paredes resistentes;
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* Interacio da estrutura com paredes nao-estruturais que pode induzir esfor¢os
de tor¢do e concentragoes de tensdes nAo previstos;

* Flevada flexibilidade de alguns edificios sem consideracio das distancias
adequadas entre edificios;

® Auséncia de conservagiao adequada das estruturas, em particular associada a

existéncia de danos anteriores nao reparados;

Em suma, constata-se que o comportamento dinamico é influenciado tanto por fatores
relativos a proptia estrutura como pela sua envolvéncia. O surgimento do betdo e das
solugdes em portico velo corrigir e substituir as construcoes de alvenaria. Apesar de nao
ter sido completamente extinta, a adocao de alvenaria é correntemente aplicada no
preenchimento dos porticos. A necessidade de rentabilizar o espago e construir edificios
com maior comptimento, em planta, conduziu os projetistas a implementar a junta
sismica nas descontinuidades entre edificios contiguos. Recentemente surgiram
recomendagoes e normas destinadas ao espagamento a adotar entre edificios, ou a
aplicacao de juntas que colmatem essas descontinuidades (EC8, 2010).

Nos pontos seguintes aborda-se o estudo da influéncia destes elementos nao
estruturais, discutindo-se a viabilidade de os contabilizar em estudos de comportamento
dinamico de edificios.

3.3 Influéncia de painéis de enchimento de alvenaria de tijolo em

edificios de betao armado

Nesta sec¢ao estuda-se a influéncia de painéis de enchimento de alvenaria de tijolo em
edificios de betdo armado sugerindo-se, postetiormente, métodos numéricos que
simulem o comportamento desses painéis. Primeiramente descreve-se a presenca
desses painéis como um elemento nio estrutural e que pode tanto desfavoravel como
tavoravel ao comportamento do portico que lhe esta adjacente. Numa segunda parte
descrevem-se essencialmente dois métodos numéricos: a micro-modelagio e a mactro-
modelagio. Pelo facto de a macro-modelagao ser mais pratica, quando aplicada ao caso

de estudo, aborda-se com maior detalhe os métodos sugetidos por varios autores.
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3.3.1  Comportamento estrutural de pdrticos de betdo armado preenchidos com

painéis de alvenaria

A alvenaria aparece correntemente em paredes de preenchimento nas estruturas de
poértico de betio armado (ver Figura 3.7) com influéncia no seu comportamento
dinamico, nomeadamente se as alvenarias estiverem bem ligadas aos elementos de
betio armado. E frequente desprezar a contribuicio destas paredes para a resisténcia
sismica dos edificios e admitir-se que a resposta das estruturas a vibragdes ¢
essencialmente assegurada pelos elementos estruturais de betao armado (pilares, vigas e
paredes resistentes) devendo no entanto esta hipétese ser considerada com alguma
precaugao. De facto, as alvenarias de preenchimento conferem rigidez as estruturas e
podem contribuir significativamente para a sua resisténcia sismica, enquanto nao se
verificar a sua fendilhacdo generalizada ou colapso. Por outro lado, a ocorréncia de
fendilhacao ou colapso das alvenarias nao sera em geral uniforme em toda a estrutura,
o que obviamente pode introduzir irregularidades com efeitos nao desprezaveis na sua
resposta sismica.

#

e

Figura 3.7 Exemplos de edificios em pértico de betdao armado chlds com painéls de alvenaria
de djolo. (http://www.nexus.globalquakemodel.org/).
Em Portugal predomina a constru¢io com estrutura em porticos de betdo armado
preenchidos com painéis de alvenaria de tijolo. A parede dupla é uma solucao quase
universal para eliminar problemas relacionados com a estanqueidade, com o conforto
térmico e acustico e elimina muitos riscos associados a seguranca na constru¢ao
(resisténcia mecanica e ao fogo). As paredes de alvenaria de tijolo sdo na sua esséncia
uma delimitagio de espagos na definicio da envolvente de construgoes. Estas
caractetisticas indicam que nao sao elementos estruturais, pelo que muitas vezes, a sua
presenca ¢ desprezada pelos projetistas, admitindo que os resultados obtidos relativos
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ao dimensionamento de elementos estruturais estio do lado da seguranga (Oliveira,
1995). Isto ¢ verdade considerando apenas as agdes verticais. O mesmo nao ¢ aceitavel
para as agoes horizontais de grande intensidade, como a a¢ao sismica.

A observagido de danos causados por sismos sobre estruturas de betio armado
preenchidas por paredes de alvenaria (ver Figura 3.8) permitiram concluir que estas
influenciam o comportamento dinamico daquelas estruturas, em termos de rigidez,
resisténcia, massa, ¢ energia dissipada, pelo que a sua consideragao quer em projeto

sismico ou numa modela¢ao numérica podera ser indispensavel.

Figura 3.8 Patologias nos pilares e nos painéis devido a existéncia de grandes aberturas.

Por se tratarem, também, de elementos mais frageis que o betdo e o aco condicionam
o comportamento estatico e dinamico da estrutura. Possuem alguma capacidade de
dissipacao de energia e quando estes elementos apresentam patologias locais conduzem
a acréscimos de esforcos aos elementos estruturais adjacentes.

A existéncia de aberturas nos panos de alvenaria, como janelas, portas ou patamares,
provocam nos pilares adjacentes esforcos maiores de corte que nao sao contabilizados
em projeto, uma vez que maioritariamente as paredes de alvenaria ou nao sio
modeladas ou saio modeladas nao tendo em conta a presenca das aberturas (Milheiro,
2008). Ora, a existéncia do painel aumenta a rigidez lateral ao trogo do pilar que Ihe esta
adjacente, mas devido a existéncia de um trogo sem painel (abertura) aumenta a
sensibilidade as deformagdes nessa por¢ao de pilar levando ao aparecimento de fendas
na diregao dos cantos comprimidos (ver Figura 3.9). A pormenorizaciao da armadura
neste troco nio ¢ dimensionada tendo em conta este mecanismo. Este troco ¢é
usualmente designado por “captive-column” (Guevara & Garcia, 2005) e é ilustrado na
Figura 3.9.
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Figura 3.9 Captive-column: (a) Modelo do mecanismo de captive-column e (b) danos no pilar devido
a0 efeito de captive-column (Guevara & Garcia, 2005).

Outra situagao em que ¢ sentida a influéncia dos painéis de alvenatria € a correspondente
a irregularidades e descontinuidades na distribuicdao de rigidez e massa em altura que
originam deformagdes excessivas nessas zonas ctiticas, perante agoes horizontais. Isto
acontece nos casos de edificios que tém um andar vazado destinados a estabelecimentos
comerciais ou garagens. Para a¢oes horizontais de grande intensidade como é o caso de
um sismo, esta situa¢ao torna-se mais evidente, quando isto ocotre nos pisos térreos e

que por vezes ocorrem as roturas dos pilares e o colapso do piso — “soft-storey”
(Carvalhido, 2009).

Figura 3.10 Mecanismos de soft-storey (Carvalhido, 2009).

Estudos recentes, expetimentais e analiticos, indicam que as propriedades do conjunto
nao consistem no simples somatétio das propriedades individuais do pértico e da
alvenaria (Al-chaar, 2002).

A contribuigao dos painéis de enchimento de alvenaria nao é apenas desfavoravel.
Como ja foi referido confere um aumento da rigidez lateral quando comparada a da
estrutura sem painéis e reduz significativamente os deslocamentos ao nivel dos pisos
aumentando a estabilidade estrutural. O facto de serem elementos ditos “nao-
estruturais” nao impede a sua capacidade de absorver as cargas verticais transmitidas
aos elementos verticais aliviando os esfor¢os nos dltimos. O conjunto pilares-paredes,
possui uma capacidade de dissipagdo da energia por histerese (Carvalhido, 2009). No
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entanto a nao contabilizacdo da contribuicao destes elementos pode conduzir a efeitos

nao esperados.

Polyakov, na década de 50, descreveu o comportamento do mecanismo complexo de
interacao entre as paredes e a estrutura, sujeitas a uma forca horizontal aplicada ao nivel
do piso, dividindo-o em trés fases (Milheiro, 2008):

* Numa face inicial o conjunto apresenta um comportamento monolitico, com
uma capacidade de carga elevada e sem fendilhagdo significativa. Esta fase
termina com o aparecimento das primeiras fendas;

» A fase seguinte acontece quando ha progressao dessas fendas ao longo da
diagonal do painel que sao consequéncias da transmissao de tensoes da parede
para os cantos comprimidos, funcionando este como uma biela diagonal
equivalente;

" A terceira fase caracteriza-se pela expansao das fendas a medida que a carga
aumenta até que a parede de alvenaria entra em colapso. Devido a resisténcia
inferior das argamassas de ligacao relativamente aos blocos de alvenaria, surgem
esforcos de tragao que originam fendas ao longo das juntas de argamassa de
ligacao.

A Figura 3.4 representa as trés fases do mecanismo de interacdo entre a parede de
alvenaria e a estrutura:

FH N_ A b %pz°;zz:§z;a'fes L
= &

Compresséo na alvenara

| [Tacsdo na averara
NG

Figura 3.11 (a) Primeira Fase, (b) segunda Fase e (c) terceira fase (Milheiro, 2008).

Dado o comportamento destes elementos, em conjunto com outros elementos
estruturais e a influéncia que manifestam no comportamento global da estrutura torna-
se indispensavel a sua consideracdo numa analise estrutural, quer seja estatica ou
dinamica.

No proximo ponto serao descritos de forma sucinta os principais métodos de
modelagio da contribuicio dos painéis de enchimento de alvenaria em sistemas

constituidos por porticos de betdo armado na concecao de modelos numéricos.
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3.3.2 Modelacdo do comportamento estrutural de painéis de enchimento de

alvenaria de tijolo

Sumariamente existem dois métodos distintos de modelar o comportamento de painéis
de enchimento de alvenaria em estruturas em portico de betao armado: o método das
bielas diagonais equivalentes e o método dos elementos finitos. O primeiro método foi
introduzido por Polyakov (1957) com base em resultados obtidos analiticamente e na
observacao do comportamento dos modelos ensaiados, admitindo que a parede
funcionava como uma barra diagonal comprimida (Oliveira, 1995). No método dos
elementos finitos ¢ necessario considerar o seu comportamento nao linear, implicando
a discretizagdo do painel em elementos de tijolo separados dos elementos de argamassa,
através de junta (micro-modelagao) (Milheiro, 2008).

Figura 3.12 Malha de elementos finitos na modelacao de um painel de alvenaria (Alvarenga, 2002).

Facilmente se antecipa uma exausta modela¢ao de todos estes elementos e em particular
nos casos com multiplos painéis de enchimento. Apesar de ser o método mais fiel a
realidade, por estes motivos, é frequentemente utilizado em estudos especificos que

tenham como fim uma investigagao aprofundada e detalhada.

O método da biela diagonal equivalente sera explicado de seguida por ser mais atrativo
do ponto de vista pratico e por conduzir a uma simulacao realista da interagdo entre o
painel de alvenaria e o pértico adjacente. Trata-se de uma técnica preconizada em
regulamentos e aplicado em diversos estudos direcionados para analises dinamicas de
edificios porticados de betao armado preenchidos com painéis de alvenaria de tijolo
(Al-chaar, 2002; Carvalhido, 2009; Oliveira, 1995).

3.3.2.1 Método da biela equivalente

O método introduzido por Polyakov (1957) foi postetiormente desenvolvido por
Stafford Smith ez a/. (1962, 1966, 1967, 1968, 1969). Os seus trabalhos experimentais
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assentavam no principio que perante uma solicitagio horizontal de baixa intensidade,
as estruturas reticuladas preenchidas por paredes exibem um comportamento
monolitico podendo-se admitir o comportamento linear dos materiais.

Figura 3.13 Idealizagio da “biela diagonal equivalente”.

Inicialmente o estudo assentava em apenas trés conceitos (Oliveira, 1995):

e A deformagio da barra diagonal equivalente a da parede;
e O comprimento de contacto entre o portico e a parede;

e A relacio entre a rigidez do pértico e da parede.

Stafford Smith e Carter (1969) partindo do comprimento de contacto entre a parede e
o portico estabeleceram a largura equivalente, IV, e concluiram que esta dependia do
valor da forga lateral aplicada ao pértico. Apresentaram graficos e abacos que permitem
a determinagdo da largura equivalente em funcao do vao-altura, da forga aplicada e para
diferentes valores de for¢as que provocam a rotura da parede por compressao.

Figura 3.14 Representacao da biela equivalente (Oliveira, 1995).

Da Figura 3.14 entende-se que os parametros 4, 4, 6 e / sao imprescindiveis para a
definicao de uma biela diagonal e que representam o comprimento da biela, a altura do
painel, o angulo entre o plano horizontal e a diagonal do pértico e o comprimento do
painel, respetivamente.

Uma vez determinada a largura da biela equivalente propuseram um método
aproximado para determinar a resisténcia dos porticos preenchidos com parede ou
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concretamente um parametro adimensional que traduz a relacao de rigidez entre o
portico e a parede (Ah). A equagdo seguinte permite o calculo desse parametro para
painéis quadrados, baseando-se na Teoria Elastica das Vigas, tendo como hipétese que
os pilares se comportam como vigas em meio elastico:

}Lb:bx4al—"c' (3.1)
4-EP-I-/9

Kb:/gx4L€m(2le) (3.2)
4-EP-I-/9

E para painéis retangulares:

Onde:

» F,¢éomodulo de elasticidade da parede (alvenaria);
* téaespessura da parede;

* E,¢éomodulo de elasticidade do pilar (betio);

= ] ¢ omomento de inércia do pilar;

* h’éaaltura da parede;

= 0 ¢ oangulo entre a escora equivalente e a hotizontal.

Smith & Riddington (1977) definiram outros modos de rotura possiveis para a
alvenaria, como a rotura por fissuracao da diagonal, rotura por corte ao longo das juntas
de argamassa e rotura por esmagamento dos cantos comprimidos. Nao serdo
aprofundados neste trabalho por se desviarem relativamente ao ambito do mesmo. Do
mesmo importa referir que estes autores consideram que a largura da escora diagonal
poderia ser igual a um décimo do seu comprimento:

W=0,1xd (3.3)
Priestley (1980) propoe que a largura da biela seja igual a um quarto do seu
comprimento:

W =0,25xd (3.4)
As equagdes (3.3) e (3.4) sao foérmulas empiricas e conservativas em termos de

seguranca, conduzindo a valores de frequéncias elevados que por sua vez estido

associados ao excesso de rigidez do comportamento dos porticos.

Al-Chaar (2002) prop6s que a modelacao se baseasse nos métodos de Stafford Smith e
Carter, afetada por coeficiente redutores que representam as aberturas existentes nas

paredes e o respetivos danos que apresentam (ver Figura 3.15).
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Figura 3.15 Possivel posicao das bielas equivalente no caso de o painel ter aberturas (Carvalhido,
2009).

O autor também sugere que a ligacao viga-pilar seja modelada com trogos rigidos que
se prolongam até a distancia louma (ver Figura 3.16) terminando nos nés de ligagdo da
escora devido a flexibilidade e falta de confinamento que os poérticos modelados
numericamente possuem.

Trocos rigidos

5 PG . Fi
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Figura 3.16 Modelagio do painel de alvenaria (Al-chaar, 2002) .

A distancia loumn € a solucao do seguinte sistema de equagdes:

\%
=— 3.5
colmn Cos(ecol ) ( )
" \;g )
COS
tg(0,,) = = (3.6)

1

Sortis ez a/ (1999) concluiram que a presenca de aberturas nos painéis de enchimento de
alvenaria reduzem a rigidez dos porticos e promovem o aparecimento prematuro de
fendas nos proprios painéis devido a concentragao de tensoes nos cantos comptimidos,
como demonstrado no ponto antetior.

Para considerar os fenémenos de interagdo entre pérticos e paredes, o Eurocodigo 8
(EC8) recomenda a adocio de trés bielas paralelas, dispostas horizontalmente, para
simular os fendmenos de interacao entre os porticos e as paredes.

(Carvalhido, 2009) e (Milheiro, 2008) concluiram com os seus estudos que a inclusio
dos painéis de enchimento de alvenaria na modelacao de estruturas porticadas de betio
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armado revela um aumento significativo de rigidez e consequentemente um aumento
significativo das frequéncias naturais. Depois de terem analisado varios métodos
sugeridos pelos autores referidos acima, demonstraram que os métodos de Smith &
Riddington e Al-Chaar sio mais eficazes, aproximando os valores numéricos dos
experimentais. Ambos apontaram uma espessura da biela diagonal equivalente igual a
um décimo do seu comprimento, como a equagao (3.3) .

A figura seguinte mostra o aspeto de edificios em portico de betao armado, preenchidos
com painéis de alvenaria ¢ o aspeto da respetiva modelacao considerando estes
elementos. Alguns autores implementam duas bielas equivalentes e, apenas, na diregao
onde existem mais porticos. As figuras abaixo revelam o aspeto de edificios preenchidos

por painéis de alvenaria em pegas desenhadas (a esquerda) e os modelos numéricos (a

direita) obtidos em SAP2000.

Como se pode verificar, nos modelos numéricos da Figura 3.17, Carvalhido (2009)
decidiu modelar as paredes apenas nas direcoes onde o nimero de paredes era
substancialmente supetior.

Figura 3.17 Vistas de edificios de betao armado com paredes alvenaria: (a) Alcado (b) Modelo
numérico com representagio das bielas diagonais equivalentes da figura (a); (c) Algado e (d) Modelo
numérico da figura (d) (Carvalhido, 2009).

No capitulo 4 deste trabalho, no exemplo de aplicacao utilizado, mostra-se que foram
preenchidos apenas os porticos com maior espessura de painel, independentemente da
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sua direcao para nao induzir alteragbes de comportamento significativas e retratar a

modelacao o mais fielmente possivel.

34 Influéncia de juntas no comportamento de estruturas

porticadas em betdo armado

Em engenharia civil diferenciam-se os tipos de agbes em agOes diretas e indiretas.
Quando se define uma agao recorrendo apenas a fatores exclusivos a sua natureza,
como por exemplo, dire¢do, sentido e intensidade, traduzidas por forcas, as
deformagoes provocadas por essa acao exigem da estrutura capacidade resistente para
evitar o seu colapso, entdo consideramo-las como agoes diretas. Exemplos de a¢oes

diretas sao o peso proprio, as restantes cargas permanentes € as sobrecargas.

Por outro lado, as proptiedades e o comportamento dos materiais também influenciam
a deformabilidade face a outro tipo de agoes, mas nao geram por si s6 a rotura de uma
estrutura mas poem significativamente em causa o estado de servigo (ex. fendilhagio).
Por essa razao estas agdes sao denominadas por agdes indiretas (Almeida Gonilha,
2008). Como agdes indiretas servem de exemplo as deformagoes impostas como a
retracao do betdo, variagdes de temperatura e agoes ambientais exceto 0s macro-sismos
pois, segundo o conceito definido no paragrafo antetior os sismos de grande magnitude
exigem da estrutura capacidade resistente para evitar a rotura. Para isso as deformagoes
irdao depender da elasticidade e do nfvel de ductilidade criada a estrutura

A concegao de juntas é uma forma de controlar as deformagdes impostas (agoes
indiretas) nos elementos estruturais mas também para colmatar ligacoes entre
elementos que influenciam os niveis de conforto, o cumprimento das exigéncias como

nomeadamente as infiltragdes provocadas por falta de estanqueidade.

Nesta secgao serao abordados os tipos de junta habitualmente utilizados em edificios
de betio armado, a regulamentacao utilizada na sua construcdo, explicando a sua
influéncia no comportamento estrutural desses edificios, terminando com uma
sugestao de modelagdo numérica de juntas de dilatagao (estruturais).
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3.4.1 Tipos de Junta

Mascarenhas (2005) e Pacheco (2008) definiram varios tipos de junta de acordo com a
causa, geometria, o tempo a que se destinam e ainda as fungdes a que se destinam.
Destacam-se entre os varios tipos os seguintes (Monteiro, 2008) :

* Juntas provisorias — apenas sao necessarias durante uma fase da construgao da
obra. Como por exemplo as juntas de betonagem.

® Juntas definitivas — podem ser diversos tipos, incluindo as estruturais e as de
movimento estrutural. Justificam-se pela necessidade de prevenir possiveis
variagoes volumétricas da estrutura e a consequente introducao de esforgos
adicionais, ou prevenir movimenta¢cdes relativas devido a possiveis
assentamentos.

* Juntas estruturais —sio justificaveis quando, por exemplo, no caso de edificios
adjacentes com diferentes alturas cujo solo de fundagdo ndo é homogéneo,
podem verificar-se assentamentos diferidos importantes e comportam 0s
efeitos das variagoes de temperatura.

* Juntas de revestimento — devem existir devido as propriedades dos materiais
e seus comportamentos que diferem perante agentes atmosféricos como
temperatura ou humidade. A sua inexisténcia ou ma realizagio pode implicar
problemas como infiltragoes, colapso ou fissuracao de pavimentos, etc.

Existem ainda outros tipos de classificacio de juntas de acordo com outras
caractetisticas, como por exemplo o tempo de vida da junta. As juntas de construgao
distinguem-se das antetiores por terem um caracter provisorio, destinam-se a ligar um

elemento ja betonado com um elemento que sera betonado posteriormente.

No ambito deste trabalho interessa referir que as juntas estruturais se destinam a mitigar
esforcos elevados devidos a deformagoes impostas relacionadas com variagSes térmicas
uniformes ou diferenciais, o vento, o sismo, assentamentos diferenciais e efeitos
diferidos. Tém como principal fungao reduzir esses esforcos, evitando patologias, como
a fendilhacao, dividindo a estrutura em partes equilibradas e garantindo que ambas as
partes da estrutura assumem comportamentos ou movimentos semelhantes (Ferreira,
2013). A Figura 3.18 mostra a aplicagdo de juntas de dilatacao e de betonagem e a sua
disposicao num edificio existente de betao armado
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Figura 3.18 Juntas: (a) Selagem de junta de dilatagao (b junta estrutural e (c) junta de betonagem.

Um tipo de junta bastante utilizado na construgao ¢ a junta de dilatagdao, como é o caso
do exemplo do edificio em estudo neste trabalho. Est inserida no campo das juntas
estruturais, pois permite movimentos relativos entre elementos da estrutura, ou entre
estruturas, sem que haja transmissao de esforcos entre eles, conferindo flexibilidade nao
pondo em risco a funcionalidade e seguranca do conjunto (Ferreira, 2013).

Relativamente a geometria, podem ser verticais ou hotizontais. As verticais (ver Figura
3.19 (a)) condicionam o movimento de elementos estruturais no sentido vertical,
aplicadas normalmente em edificios, muros e jun¢ao de edificios. As horizontais (ver
Figura 3.19 (b)) controlam o movimento horizontal e sao aplicadas em pavimentos de
edificios e parques subterraneos.

d
Figura 3.19 Juntas de dilatacio/movimento: (a) Junta vertical (b) Junta hotizontal (c) esferovite e (d)
matetial espumoso (www.archiproducts.com/).
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A Figura 3.19 a) representa uma junta de dilatagao vertical percorrendo o pilar exterior
em toda a sua extensao e é revestida com material elastico e o seu intetior é composto
por poliestireno extrudido e um cordao retratil de espuma de polietileno sendo a junta
revestida por um material de selagem (elastbmero de poliuretano). Ja a Figura 3.19 (b)
ilustra uma junta aberta disposta horizontalmente que controla movimentos horizontais
dos elementos estruturais (lajes) e ndo possui nenhum revestimento exceto colocagao

de guarda-cantos em neopreno ou borracha sintética.

3.4.2 Regulamentacio sobre juntas de dilatacio

De seguida apresentam-se os aspetos que dizem respeito ao dimensionamento de

juntas de dilatagdo presentes nas normas em vigor e referenciais nomeadamente

REBAP, RSA e os Eurocédigos (EC1 e EC2 e ECS).

3.4.2.1 REBAP
Capitulo V — Agoes
Art. 31° - Variagoes de temperatura

31.2 — “Pode ser dispensada a consideraciao dos efeitos das variagoes uniforme de
temperatura (...) nas estruturas reticuladas cuja maior dimensio em planta (ou
espacamento entre juntas de dilatagao) nao exceda 30m.”

3.4.2.2 RSA
Cap. IV — A¢oes das variagGes de temperatura.

Art. 17° - “..., em muitos casos, nao é necessario considerar a acao das vatiacoes
uniformes de temperatura desde que se adotem disposicbes construtivas adequadas, tais
como as juntas de dilatagao convenientemente dispostas, que tornem desprezaveis os

esforcos resultantes daquelas agoes.”

3.4.2.3 ECT — Parte 1-5. Agoes Gerais — Agoes Tépmicas
Secgao 3 — Design situations

(2)P “Os elementos estruturais devem absorver os efeitos das variagdes térmicas sem
causar sobrecargas na estrutura, quer prevendo juntas de dilatagio quer incluindo os
seus efeitos no projeto.”
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3.4.2.4 EC2— Parte 1-1. Regras gerais para edzficios
Deformacoes do Betao

(3) “ Naanalise global das estruturas de edificios, os efeitos das variagdes de temperatura
e da retragdo podem ser omitidas desde que sejam dispostas juntas afastadas de dia

para acomodar as deformagoes resultantes

Nota: o valor de diumdepende do Anexo Nacional. O valor recomendado é de 30m.”

3.4.2.5 EC8 — Parte 1-1. Regras gerais, agoes sismicas e regras para edgficios
Seccao 4 — Projeto de edificios

(1) P “Os edificios devem ser protegidos do entrechoque provocado pelo sismo com
outras estruturas contiguas ou entre unidades estruturalmente independentes do
mesmo edificio.”

(2) “Considera-se satisfeito o disposto em (1) P:

a) Para os edificios, ou unidades estruturalmente independentes, nao pertencentes a
mesma propriedade, se a distancia entre o limite da propriedade e os potenciais pontos
de choque nio for inferior ao deslocamento horizontal maximo do edificio ao nivel

correspondente. . .

b) Para os edificios, ou unidades estruturalmente independentes, pertencentes a mesma
propriedade, se a distancia entre eles nao for inferior a raiz quadrada da soma dos
quadrados dos deslocamentos horizontais maximos ao nivel correspondente dos dois
edificios ou unidades. ..

(3) Se os niveis dos pisos do edificio ou da unidade independente em estudo forem os
mesmos dos do edificio ou unidade adjacente, a distancia minima acima referida podera

ser reduzida por um fator igual a 0,7.”

3.4.3 Influéncia da existéncia de juntas no comportamento dinamico

A influéncia da existéncia de uma junta no comportamento dinamico de um edificio de
betao armado depende sobretudo do seu tipo, ou seja, do fim para o qual ela foi
concebida. De entre os tipos referidos no ponto antetior, hoje em dia, as que sao
trequentemente alvo de estudos sobre a sua influéncia no comportamento dinamico de
edificios sao as juntas definitivas estruturais — juntas de dilatagao. Os impactos que 0s
sismos provocam nos edificios tém motivado o desenvolvimento desta solugao

estrutural para minimizar os efeitos negativos destes fenémenos naturais. Como ja foi
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referido, existem juntas que se destinam a absorver apenas as deformagées provocadas
por agdes de menor intensidade (agdes ambientais) mas que sao suficientes para por em
causa o estado de servico dos edificios, que sdo distintas das juntas dimensionadas com
o intuito de absorver os deslocamentos provocados pelos sismos que tém a
denominacao de junta sismica.

A existéncia de junta pode trazer beneficios para a estabilidade global dos médulos
estruturais mas podem surgir problemas na prépria junta a médio e longo prazo,
degradando-se (Figura 3.20) e pondo os elementos de betio armado envolventes

expostos aos agentes atmosféricos, como mostra a figura seguinte:

Figura 3.20 Dgrada(;ﬁo da junta de dilatacéo.
As juntas, se dimensionadas adequadamente, permitem que cada um dos edificios oscile
isoladamente sem que haja transmissdo de esforcos que comprometam a parte
adjacente. Nas construcoes mais antigas, as juntas eram muitas vezes inexistentes pois
os edificios adjacentes partilhavam frequentemente a mesma parede de empena.
Atualmente, sao deixadas juntas de 1 a 2 cm, sendo o espacamento entre edificios
independente da sua altura.

Para vibragdes de pequena amplitude, os deslocamentos dos edificios podem ser
uniformizados devido as for¢as na superficie de contacto entre empenas, niao havendo
descontinuidades e choques.

Para movimentos com maiores amplitudes, e devido as diferencas estruturais e a
variabilidade espacial da a¢ao sismica, os edificios podem oscilar em oposicao de fase,
podendo estas amplitudes superarem o espacamento ctiado pelas juntas (ver Figura
3.21). Esste facto origina o choque entre edificios — pounding. (Bhatt, 2007).
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Figura 3.21 Estrutura em pértico indeformada (esquerda) e deformada (direita) dotada de junta
estrutural: a) Total; b) Parcial (Almeida Gonilha, 2008).
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3.4.4 Modelacdo de junta de dilatacio em edificios porticados de betao armado

A junta estrutural ou junta de dilatagio que habitualmente se utiliza em edificios
modernos tem por objetivo evitar efeitos desfavoraveis provocados por assentamentos
nas fundagoes, variagdes de temperatura e retracio do betao, melhorando de forma
significativa 0 comportamento sismico, evitando transi¢des bruscas ou assimetrias de
rigidez, quer em planta, quer em alcado (Almeida Gonilha, 2008).

De seguida apresentam-se alguns métodos de consideragao e modelacao numérica de
juntas que serdo futuramente aplicados no caso de estudo. Os métodos propostos
dividem-se de acordo com o tipo de edificio, a sua envolvéncia e os objetivos da
caraterizacao estrutural.

Como ja foi referido, alguns autores, nao consideram a existéncia da junta de dilatagao
quando pretendem analisar as frequéncias naturais e os modos de vibragao através de
ensaios de vibragio ambiental, devido a fraca intensidade das a¢oes ambientais (Cunha,
Caetano, Ribeiro, & Muller, 2014).

No caso de edificios muito regulares e simétricos em planta e altura, os modelos podem
ser reduzidos e simplificados. Se as caracteristicas geométricas dos porticos forem
repetidas, é possivel associar os varios porticos num poértico global equivalente (ver
Figura 3.22) com vantagens claras ao nivel da simplicidade do modelo resultante,
eliminando metade da estrutura em cada portico longitudinal devido a direcao da junta
de dilatacao. Sao colocados apoios simples com deslocamento horizontal livre em cada
piso, para traduzir a possibilidade da metade do edificio estudada se deslocar nessa
direcao. Naturalmente, tal s6 acontece se a estrutura for simétrica em planta, caso
contrario este tipo de modelagdao nao permite contabilizar os efeitos de tor¢ao a que as
estruturas podem estar submetidas (Milheiro, 2008).
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Figura 3.22 Associacao de portico em comboio (Milheiro, 2008).
Na modelacao da junta contabilizando os efeitos dos edificios adjacentes, deve
considerar-se que os edificios estao ligados através de “elementos de ligagio™ ao nivel
dos pisos, adotando bielas, rigidas axialmente, rotuladas nas extremidades ou outros de
tipo de elementos que funcionem apenas a compressao, possibilitando o movimento
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de divergéncia entre médulos pois, para estes casos a junta deixa de atuar. A influéncia
do edificio adjacente pode ser modelada utilizando elementos de @ segundo
alinhamentos distanciados equitativamente, de largura e altura igual a do edificio
vizinho, sem massa, considerando apenas o moédulo de elasticidade do material
dominante (betdao, por exemplo). A Figura 3.23 mostra essa solucio adotada na
modelacao um edificio “Gaioleiro” em que se desconhece detalhadamente o edificio

que lhe esta adjacente:

@ ®)
Figura 3.23 Modelagio do edificio adjacente ao “Gaioleiro™: (a) Elementos de area e (b) ligagdo ao
nivel dos pisos (Teresa et al., 2013).

A junta apenas esta sujeita a compressao e quando ¢ tracionada deixa de conectar as
partes da estrutura, permitindo que estas se deformem de forma independente. Pelo

que a adogao destas condi¢oes tornam o modelo mais complexo.

A consideracao da junta torna-se indispensavel em analises sismicas, quando o objetivo
¢ verificar se existe a possibilidade de colisio das partes separadas pela junta, para um
dado registo de aceleracoes — seisiic pounding. Os deslocamentos maximos obtidos da
resposta da estrutura as aceleragoes induzidas, sio comparados com a largura da junta
existente. A largura nao é um fator exclusivo a modelacao da junta. Pretende-se entao
elucidar alguns aspetos referentes 2 modelagdao dos elementos de ligagdo e quais os
parametros gerais envolvidos. Os manuais do SAP2000 sugerem algumas hipoteses
para analises lineares e nao lineares (CSI, 2013).

No SAP2000 o elemento Ik ¢ usado para ligar dois pontos que estejam proximos e
cada elemento € constituido por seis molas separadas, correspondendo aos seis graus
de liberdade (trés de rotacao e trés de translacao).

Os elementos [ znk dividem-se essencialmente em duas categorias: Linear/Nao-Linear
e “Frequency-Dependent”.
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Os elementos ks do tipo Linear/Nao-Linear possuem proptiedades lineares.
Também poderdo possuir propriedades nao lineares que serdo tidas em conta para as
analises ndo-lineares que forem consideradas e para analises lineares efetuadas depois

de analises nao-lineares.

3.4.4.1 Elemento de ligacao do tipo Gap
O elemento Gap é um elemento de ligacio disponivel no SAP2000 ou ETABS. F um

elemento que apenas funciona a compressao, ou seja, tem como objetivo transmitir as
forcas aplicadas através do elemento de ligagao apenas quando ocorte o contacto entre
as diferentes partes estruturais separadas (Jamal & Vidyadhara, 2013).

E também um tipo de ligagdo que permite a simulagiao de comportamento nao linear e
como tal apresenta a possibilidade de serem definidas propriedades nao lineares, como
a rigidez e o amortecimento. Cada grau de liberdade pode ter rigidez efetiva linear e

amortecimento efetivo lineat.

Assim numa analise linear, poderao ser consideradas apenas as propriedades lineares
para o elemento de ligacio Gap, nomeadamente a rigidez linear efetiva (K,), que
representa a rigidez total elastica para o elemento de ligacao e que ¢ considerada para
todos os tipos de analises lineares que comecem com condi¢des iniciais nulas (CSI,

2013).

Desta forma, perante uma analise dinamica linear as caracteristicas do elemento de
ligacao dependem essencialmente do seu comprimento e da rigidez que lhe ¢ atribuida.
O comprimento ¢é igual a largura da junta ou a distancia entre edificios.

Caso se pretenda dimensionar o espagamento entre edificios adjacentes para o qual nao
existe colisao (pounding), face a resposta induzida por agdes sismicas, o seu valor ¢ dado
pelas equagoes (3.7) e (3.8), dispostas na Figura 3.24:
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Figura 3.24 Representacao esquematica da junta sismica (a) Modulos com a mesma altura e (b)
Modulos desfasados em altura (Jacinto, 2013).

Para a Figura 3.24 (a) a equagao que traduz o valor da largura da junta sismica é dada
pot:



a>0,7\/d > +d ] (3.7)

Enquanto para caso da Figura 3.24 (b) é traduzido pela equagio:

a>4/d ’+d, (3.8)

Em que dy e do sao os deslocamento horizontais devido ao sismo nos edificios 1 e 2,
respetivamente (Jacinto, 2013).

Uma vez determinado o comprimento do elemento de ligacao, é recomendado que a
rigidez (K,) dos elementos de ligacao (biela equivalente ou Gap) seja uma ou duas vezes
supetior a rigidez axial da estrutura. Esta rigidez ¢ normalmente multiplicada por fatores
que vatiam entre os 10? e os 10* maior que o valor da rigidez axial dos edificios em
colisao e pode ser dada pela equagdo (3.9) (Hussain, 2013; Pawar & Murnal, 2014):

K

el

Médulo de elasticidade do betido x Area da sec¢do da superficie de contacto
= x100 (3.9)

Comprimento contacto do elemento entre superficies

Adverte-se para o facto que a adogao de valores demasiado elevados para a rigidez linear

efetiva deste elemento podera conduzir a problemas numéricos (CSI, 2013).

Para cada grau de liberdade é possivel especificar propriedades de compressio
independentes, sendo todas as deformagoes independentes, ou seja, a abertura ou fecho
da ligacao para determinada deformacao (gzp) ndo afeta o comportamento das outras
deformagoes. Se nao forem especificadas propriedades nao lineares para um
determinado grau de liberdade, esse grau de liberdade considera a rigidez efetiva, que
pode ser zero.

A Figura 3.25 representa um modelo fisico de um elemento de ligacao do tipo Gap

- |-

—f —W—me

Figura 3.25 Modelo fisico de um elemento de ligacao do tipo Gap (CSI, 2013).

3.5 Técnicas de caracterizagao dinamica

Nesta seccdo serao apresentadas as técnicas usualmente utilizadas para caractetizar o
comportamento dinamico em estruturas de engenharia civil, comecando com a
modelagao numérica, seguindo-se uma explicagiao sobre as técnicas de caracterizagao

experimental e terminando com as metodologias de identificagio modal, utilizadas para
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identificar as frequéncias naturais e os modos de vibracao, a partir das séries temporais
de aceleragdo obtidas nos ensaios experimentais. Esta informacao pode ser utilizada
com vista a calibracao de modelos numéricos.

3.5.1 Modelacio numérica

Neste ponto explica-se a influéncia da criagdo de modelos numéricos na caracterizagao
de edificios de betao armado através de programas de calculo automatico e as opgoes
disponiveis destinadas a caracterizagdo dinamica de estruturas com resultados que
permitam retirar conclusGes importantes sobre o comportamento dinamico. Os
programas de calculo estrutural, como o SAP2000 (CSI, 2013) permitem a criagdo de
modelos estruturais numéricos destinados ao dimensionamento ou a analise de
estruturas.

Os resultados obtidos pela via numérica poderdo ndo fazer sentido se nio forem
comparados com os resultados experimentais, uma vez que os tltimos comprovam os
primeiros, conferindo confianca a utilizagio da resposta dinamica das estruturas em
analise.

No entanto, para realizar ensaios “in-situ” corretamente uma das condicionantes
(abordadas no ponto seguinte) ¢ definir a frequéncia de amostragem expectavel. Ou
seja, € necessario ter uma perspetiva dos possiveis modos de vibragao da estrutura e ter
uma nog¢ao da gama de valores relativos as frequéncias naturais e dos respetivos modos
de vibragdo. A ctiagio de um modelo numérico preliminar e uma analise dinamica
prévia sao assim indispensavels para caractetizar o comportamento dinamico de uma
estrutura. Na Figura 3.26 apresenta-se um modelo de elementos finitos desenvolvido
em SAP2000 relativo a um edificio de betao armado.

®)
Figura 3.26 Escola Superior de Enfermagem de Calouste Gulbenkian: (a) Edificio e (b) Modelo

numérico em SAP2000 (Catrelo Carvalho, 2013).
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3.5.1.1 Modelo numeérico preliminar

O modelo numérico preliminar consiste na constru¢ao de um modelo da estrutura,
com o qual se pretende ter uma ideia inicial sobre o comportamento estrutural de
algumas componentes, como por exemplo avaliar as caracteristicas dinamicas da
estrutura, nomeadamente a gama das frequéncias naturais e a configuracdo dos
primeiros modos de vibragiao da estrutura em andlise. Atualmente existe uma vasta
gama de programas de calculo que possibilitam esta analise, como ja foi referido ao
longo deste trabalho. A maior parte desses programas baseia-se no Método dos
Elementos Finitos (MEF) desenvolvido por Ray W. Clough conforme esta na sec¢ao
2.2.

Este “pré-modelo” deve ser constituido pelos elementos estruturais responsaveis pela
rigidez (vigas pilares, lajes, paredes resistentes, etc.) e que traduzam a massa (peso
proprio, restantes cargas permanentes e sobrecargas) da estrutura. O modelo deve
refletir a geometria dos elementos estruturais e as propriedades dos respetivos materiais,
tendo como meios de partida os documentos de referéncia, tais como pegas

desenhadas, memortias descritivas, justificativas, etc.

Também devem ser efetuadas visitas a estrutura em estudo para avaliar se existem
incongruéncias entre o projeto e a estrutura construida e, que em caso afirmativo,

deverao ser refletidas no modelo numérico.

Uma vez construido este modelo é possivel obter uma boa estimativa dos parametros
dinamicos e compara-los com os resultados obtidos experimentalmente. Desta forma,

¢ possivel retirar destes modelos uma boa ideia sobre a gama de frequéncias expectavel.

Deste modo, este modelo numérico preliminar constitui um elemento fundamental no
planeamento dos ensaios expetimentais. Por vezes envolve muitas hipoteses que
podem induzir resultados que nao estao em concordancia com os resultados praticos e
fisicamente verdadeiros da estrutura que se esta a analisar. Assim surge como outro
objetivo da avaliacao experimental calibrar esse modelo preliminar, através de diversas
técnicas e meios que serdo explicados mais a frente. A Figura 3.27 exemplifica o aspeto

de um modelo numérico face ao aspeto real da estrutura.
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@)
Figura 3.27 Edificio de 15 pisos, Heritage Court Tower. (a) Estrutura real e (b) Modelo numérico

(Rodrigues, 2004)

3.5.2 Técnicas de ensaios in situ para a caracterizacdo dindmica

Face as a¢oes dinamicas os fatores que determinam o comportamento dinamico de
uma estrutura sao a rigidez, a massa e o amortecimento. Conforme ficou demonstrado
na secgao 2.3 a determinacao destes fatores permite obter as frequéncias naturais e os
modos de vibragiao. A identificagio experimental a par da analise de modelos
numéricos, permite avaliar com maior grau de confianga a resposta das estruturas
quando sujeitas a agbes, de caracter dinamico.

De entre os métodos expetrimentais utilizados para caractetizar o comportamento
dinamico de estruturas de engenharia civil, distinguem-se fundamentalmente trés tipos

de ensaios 2 situ:

®  Ensaios de vibragio forcada, com controlo e medicao das forgas de excitagao;
o Ensaio de medigio da resposta das estruturas em regime livre,

®  Ensaios de medicao da resposta das estruturas as agies ambiente, as quais elas estao

normalmente sujeitas em condi¢oes usuais de servigo.

3.5.2.1 Ensaio de vibraco forcada

Neste tipo de ensaio a vibracao da estrutura ¢ induzida por aplicacao de forcas ou
excitagoes, num ou em varios pontos da estrutura. A utilizacao de equipamento capaz
de provocar vibragdes numa estrutura difere consoante o tipo e o porte das estruturas
a analisar. No caso de estruturas de pequeno e médio porte, o martelo de impulsos e os
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vibradores eletrodinamicos sao exemplos de equipamentos utilizados para excitar estas
estruturas (ver Figura 3.28).

@ (®)
Figura 3.28 Equipamento de vibragao forcada: (a) Vibrador eletrodinamico e (b) martelo de impulsos

(http:/ /www.pcb.com).

Estes equipamentos sao capazes de excitar uma estrutura ao longo de uma vasta gama
de frequéncias possibilitando a definicio de modos de vibragdo relevantes (Tavares,
2013). Em estruturas de maior porte, como por exemplo, barragens ou pontes, os
equipamentos utilizados capazes de produzir forgas de excitagdo sao normalmente os
geradores de vibragdes servo-hidraulicos, ou mecanicos de massas excéntricas e
apresentam dimensoes elevadas sendo essa a primeira desvantagem associada a este
tipo de ensaio. O elevado peso acarreta dificuldades no transporte e colocagio o que
usualmente envolve elevados custos econoémicos. Outra desvantagem associada a este
tipo de ensaio estd muitas vezes associada a inevitavel interrup¢ao da utilizagao normal
da estrutura. Pelo que, o recurso a este tipo de ensaio torna-se vantajoso apenas em
barragens, em que as excitagdes ambientais sao usualmente muito reduzidas e, pelo
facto das excitagoes produzidas serem conhecidas, possibilitar relacionar a resposta
medida com o impulso aplicado, através da avaliagdo das fungoes de resposta em

frequéncia (FRF).

TR e e

@
Figura 3.29 (a) Excitador de massa excéntrica e (b) excitador servo-hidraulico (Beskhyroun, 2012).
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3.5.2.2 Ensaio de medigio da resposta em regime livre

Outra forma de identificar experimentalmente os parametros modais sao os ensaios de
vibracao em regime livre. O conceito baseia-se em aplicar um impulso inicial a estrutura,
liberta-la subitamente e deixar a estrutura vibrar liviemente medindo-se a resposta
durante esse regime. As amplitudes das oscilagdes diminuem com o tempo, devendo-
se sobretudo aos mecanismos de amortecimento que as estruturas possuem. Este tipo

de ensaio ¢ muito vocacionado para o estudo dos coeficientes de amortecimento

modais (Carrelo Carvalho, 2013).

Os diversos meios de realizacao deste tipo de ensaio dependem sobretudo da forma
como ¢ imposta a deformacao inicial. Esta pode ser feita através de cabos ancorados a
uma grua ou a um camiao que puxam a estrutura, tencionando os cabos. Os cabos sao
libertados ou cortados apds se atingir o limite desejavel de tensionamento. Outra forma
de impor uma deformacao inicial a estrutura é a colocacao de um peso em suspensao
através de um cabo que é também libertado de forma subita, através de explosivos ou
através do corte a magarico. O transporte e a colocagao deste equipamento pode nao
impor tantas dificuldades como os equipamentos utilizados nos ensaios de vibragao
forcada, no entanto, a necessidade de interromper o servico na estrutura ¢ uma

condicionante em comum.

Existem fatores que podem condicionar a fiabilidade dos resultados relativos a resposta
da estrutura, nomeadamente o corte repentino do cabo que ofigina excitagoes
adicionais a estrutura e a localizagao da colocagao do peso que pode coincidir com um
nodo (ponto de deslocamento nulo) que inviabiliza a determinac¢ao dos parametros
dinamicos nesse ponto.

Esta tltima técnica foi utilizada nos ensaios efetuados na ponte Vasco da Gama e na
ampliacao do aeroporto da Madeira, apresentados na Figura 3.30:

b)
Figura 3.30 () Peso de 608 kNN utilizado no ensaio na ampliacao do aeroporto da Madeira; (b) Ensaio

de vibragao em regime livre utilizado na ponte Vasco da Gama (Rodrigues, 2004).
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3.5.2.3 Ensaio de vibracao ambiental

Este ensaio consiste na medi¢do da resposta as agoes a que a estrutura normalmente
esta sujeita, designadas habitualmente por a¢des ambientes como por exemplo a agao
do vento, o trafego pedonal e de viaturas, efeitos da ondulagio maritima ou do

escoamento dum tio e ainda sismos de baixa intensidade — #zcrossismzicidade.

Face aos outros tipos de ensaios mencionados anteriormente, este apresenta vantagens
relacionadas sobretudo com o equipamento utilizado. Dado que as excitagdes sao
criadas por agoes ambientais dispensa a utilizacao de equipamento que produza esse
efeito, eliminando as condicionantes relativas ao transporte e a interrupcao do
funcionamento normal da estrutura e consequentemente este tipo de ensaio prevalece
na simplicidade e economia.

No entanto este método tem as suas particularidades, nomeadamente (Rodrigues,
2004):

e A sensibilidade dos transdutores e a resolucao dos sistemas de aquisicio de
dados que devem estar em concordancia com a baixa gama de frequéncias
produzidas pelas agbes ambientais pois, para o caso de estruturas mais rigidas,
as respostas induzidas pelas a¢oes ambientais podem ter amplitudes muito
baixas, sendo necessario utilizar transdutores com capacidade para medi-las e
sistemas de aquisicao de dados que as permitam registar com uma resolucao
capaz para se poder interpretar os resultados;

e Neste tipo de ensaio é imprescindivel um correto planeamento e preparagiao
para a execugao dos ensaios, tal como nos antetiores;
e Os métodos de identificacao, ou de analise dos registos de resposta tém de ser

apropriados para a situagao em que apenas se medem as respostas dos sistemas.

A Figura 3.31 mostra o equipamento utilizado na realizagio de um ensaio de vibragao
ambiental num edificio existente de betao armado.

Figura 3.31 Ensaios de vibracao ambiental num edificio escolar em Camerino. (a) Vista exterior do
edificio e (b) Equipamento de medicao (Cunha et al., 2014).
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3.5.2.4 Transdutores e sistemas de aquisicao de dados

A observagao da resposta dos sistemas estruturais ¢ efetuada através de transdutores e,
partindo dessa resposta, obtém-se os parametros fisicos como o deslocamento, a
velocidade e a aceleragdo, sendo a resposta transformada num sinal elétrico

proporcional a essa grandeza.

Ha dois requisitos essenciais que devem ser respeitados por este tipo de equipamentos.
Uma é a sensibilidade dos equipamentos para medir movimentos muito pequenos pois,
no caso de estruturas muito rigidas, as amplitudes dos movimentos em resposta as
acoes ambientais sao muito baixas. O outro requisito refere-se a resposta em frequéncia
traduzida pelo aparelho, que deve estar adequada a gama de frequéncias produzida pelas
estruturas. Caso contrario nao seria possivel identificar as caracteristicas dinamicas dos

principais modos de vibragio.

Existem varios tipos de transdutores capazes de medir a resposta estrutural. Neste
trabalho destacam-se os acelerometros devido a sua enorme versatilidade (Sequeira,
2014). Os tipos de acelerémetros destinados a medicao da resposta, em aceleragoes,
podem ser acelerébmetros piezoelétricos, acelerébmetros capacitivos e acelerometros de
tipo force balance ou de #po servo. Na Figura 3.32 apresenta-se um exemplo para cada um

dos tipos de acelerometros referidos.
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Figura 3.32 (2) Acelerémetro piezoelétrico, (b) Acelerébmetro capacitivo e (c) Acelerémetro de tipo
force balance.

Os acelerémetros de tipo forve balance sao constituidos por uma massa cuja posicao é
controlada por um mecanismo servo. Quando sujeita a uma aceleragao, o movimento
produzido pela massa ¢ detetado por um elemento sensivel que da origem a uma tensao

elétrica. A aceleragio que atua sobre a massa é proporcional a esse sinal elétrico

(Ledesma, 2010).

Os sinais elétricos produzidos pelos acelerobmetros sao encaminhados para os sistemas
de registo ou de armazenamento de informagao. Tratam-se de sistemas de aquisi¢ao de
dados (ver Figura 3.33), eventualmente com sistemas de condicionamento de sinal
integrados, com capacidade para armazenar essa informacao.
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Figura 3.33 Exemplos de sistema de aquisicao de dados (Da Costa, 2012).

A funcio principal deste equipamento é a conversao analégica/digital, que consiste em
converter os sinais continuos emitidos pelos transdutores em séries discretas por
amostragem e que essa conversao tenha suficiente precisio em termos de frequéncias,
amplitude e fase. Essa precisio € assegurada pela amostragem que, segundo Nyguist, a
frequéncia de amostragem, £, deve ser pelo menos igual a0 dobro da maxima frequéncia
(fus) das componentes do sinal (Rodrigues, 2004).

A evolugao destes equipamentos tem levado a que os seus componentes internos sejam
cada vez mais pequenos, suportando uma tecnologia supetior, com o nome de Swzart
Sensors e Network Sensors, dando origem a norma IEEE P1451.2-1997 (Wiczer, 2002).

3.5.2.5 Planeamento, preparagao e realizacio dos ensaios

Os ensaios dinamicos devem ser planeados e preparados devidamente, seguindo um
conjunto de tarefas, nomeadamente (Rodrigues, 2004):

® A criagdo de um modelo de elementos finitos preliminar da estrutura, a partir
do qual ¢ possivel obter uma perspetiva sobre as caractetisticas dinamicas da
estrutura;

* A escolha adequada dos pontos a instrumentar para realizar os ensaios, de modo
a que, as configuracoes modais daf resultantes tenham, no minimo, o nivel de
exatidio esperado. Essa escolha devera ser adequada ao equipamento
disponivel;

* A escolha da metodologia de ensaio, destacando-se essencialmente duas
categorias. Uma com apenas uma fase de ensaio, com todos os pontos
necessatios instrumentados, e outra envolvendo diversas fases de ensaio, com
pontos de referéncia fixos e um conjunto de pontos mévels, que variam em
cada fase de ensaio;

* Uma visita ao local onde serdo efetuados os ensaios, permite analisar as
condicionantes do local, objetivamente a liberdade que ¢ fornecida a realizagao
dos ensaios;
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* A configuracio dos equipamentos para a medi¢ao de diferentes niveis de
resposta que ¢ de esperar da estrutura quando solicitada pelas agdes ambientais;

* O registo de toda a informagao relativa a configuracio e localizacao dos pontos
de referéncia escolhidos. Estes registos nao s6 deverdo ser claros e de facil
interpretagdo como também deverdo ser posse de toda a equipa que realiza os
ensaios para evitar o surgimento de duvidas durante todo o processo.

* A escolha da frequéncia de amostragem que depende do intervalo em que as
propriedades dinamicas da estrutura estao contidas, da frequéncia relativa aos
transdutores e aos filtros analégicos que sao componentes fundamentais aos
equipamentos de sistema de aquisicao de dados.

3.5.3  Identificacao de pardmetros modais

O processo de avaliagio das caracteristicas dinamicas de uma estrutura a partir dos
resultados obtidos em ensaios experimentais ¢ um processo de identificacdo, pois
consiste em determinar os parametros dinamicos de um modelo representativo da
estrutura. Os modelos identificados a partir da informagao obtida experimentalmente
sao denominados por #zodelos modais, e, como o nome indica, descrevem os modos de
vibragao traduzidos em frequéncias, coeficientes de amortecimento e configuracoes
(Rodrigues, 2004).

Dado que a identificacio dos modos dinamicos depende da natureza do ensaio, é
necessario adequar o método ao tipo de ensaio. Nos ensaios de medi¢ao de vibragoes
ambientais, as for¢as de excitagdo correspondentes as ag¢des ambiente nao sao
controladas nem medidas, nao conhecendo nenhuma funcao associada. Este facto
implica a consideragio de que essas forcas sejam idealizaveis através de um processo

estocastico’ gaussiano de tipo tuido branco, detalhado mais 2 frente nesta sec¢io.

Assim podem-se distinguir dois tipos de identificagdo modal: deterministica e
estocastica. Na identificacao deterministica ¢ identificado um sistema através da analise
da entrada e da resposta, pois é possivel definir a excitacdao através de uma fungio
definida por for¢as harmonicas ao longo do tempo (entrada) possibilitando a analise da
resposta da estrutura (saida). Na identificacao estocastica apenas se analisa a resposta
(saida). Existe ainda a possibilidade de uma identificagao deterministica-estocastica, com
analise da entrada e da resposta e modelagao de entradas nao controladas e de ruido na

resposta (Rodrigues, 2004).

3 O termo estocastico tem origem no Grego stochastikos e significa que um determinado processo ou padrio é definido
segundo as leis do acaso, com origem em processos nao deterministicos e aleatétios
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O conceito de identificagao modal estocastica é aplicado a resposta de um sistema total,
composto pelo proprio sistema estrutural e pela resposta de um sistema virtual das
acoes ambientes excitado por um processo de ruido branco. Na resposta do sistema
total sdo interpretadas tanto as caractetisticas do sistema estrutural como as do sistema
virtual das acoes. Os picos das amplitudes das funcdes de densidade espectral da
resposta serdo relativos a estes dois sistemas. Um dos objetivos importantes da
identificacdo modal ¢ distinguir quais os picos relativos ao sistema estrutural. Na Figura
3.34 esta representado um esquema do que foi descrito neste paragrafo aplicando-se a

todos os métodos de identificacio modal estocastica.

sistema 1dentificado

v
A J

sistema das accdes .
; sistema estrutural
ambiente > >

. acgOes ambiente sobre

— 1uido branco )
¢ 0 sistema estrutural

respostas

Figura 3.34 Esquema do conceito dos métodos de identificacao modal estocastica (Rodrigues, 2004)

Nas estruturas de engenharia civil, consideradas de grande dimensdao, os
amortecimentos possuem valores pequenos e as agoes ambientais tornam-se dificeis de
definir por processos de ruido branco, mas por processos de banda larga, as fungoes de
densidade espectral ndo sio constantes mas sao suficientemente uniformes numa
determinada banda larga de frequéncias que permite distinguir se os picos (p6los)
representam a reposta do sistema estrutural ou do sistema virtual de agGes.

A avaliacdo das fungoes de densidade espectral da resposta dos sistemas estruturais
medida experimentalmente pode ser feita por dois tipos de métodos distintos: os
métodos no dominio da frequéncia e os métodos no dominio do tempo.

Os métodos no dominio da frequéncia sao baseados em estimativas espectrais das
respostas da estrutura. Os métodos que trabalham no dominio do tempo, podem usar

como “input’” as séries temporais da resposta das estruturas ou as suas correlagoes.

3.5.3.1 Métodos de identificagio modal no dominio da frequéncia

Neste ponto apresentam-se resumidamente os trés métodos de identificagdo modal
mais utilizados, que se baselam na estimativa de fungbes de densidade espectral: o

método basico no dominio da frequéncia (BFD) ou método de selegao de picos; o
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método de decomposicio no dominio da frequéncia (FDD) e o método de
decomposicao no dominio da frequéncia melhorado (EFDD).

Para avaliar o primeiro método (BFD) sio necessarios alguns conhecimentos de
processamento digital e analise espectral de sinais. Bendat e Piersol (1993, 2000) sio
referéncias que aprofundam este tema assim como Carvalhal et al (1989) e Caetano
(1992). A determinacao das transformadas discretas de Fourier (DFT) dos sinais de
resposta ¢ a maneira mais eficiente para avaliar as funcées de densidade espectral da
resposta de um sistema estrutural. Uma forma eficiente de efetuar a determinacao ¢é
através do algoritmo da transformada rapida de Fourier, FFT (Rodrigues, 2004).

No que toca ao processamento do sinal a digitalizacdo do sinal analégico exige a
determinacao de uma freguéncia de amostragen que registe corretamente o sinal.
Normalmente essa frequéncia de amostragem ¢ inferior a frequéncia do sinal que se
pretende registar — ervv de aliasing. Surge entao a necessidade de aumentar a densidade
espectral. A aplicacao de janelas no processamento do sinal é uma técnica simples que
pode aumentar as caracteristicas espectrais.

Outra interven¢ao quando se transforma o sinal ¢ evitar que o sinal contenha um
namero inteiro de ciclos no interior da janela a submeter a analise para evitar um tipo
de “fuga” ou “escorregamento’ (kakage) antes do calculo da TDF, aplicando-se janelas
de processamento do tipo Hanning (Rodrigues, 2004). A janela Hanning tem por objetivo
garantir que o sinal a submeter a FFT é um petiodo inteiro.

A Figura 3.35 apresenta a diferenca entre um sinal nao submetido ao processamento
por janelas e 0 mesmo sinal submetido a uma janela do tipo Hanning. Este tipo de janela
também pode intervir num erro de variancia, provocado pelas estimativas obtidas pelas
transformadas discretas de Fourier dos espectros de densidade espectral.

Opta-se por dividir entdo o registo de respostas em 7 amostras ¢ aplica-se a janela a cada
uma delas, posteriormente ¢é calculada a respetiva transformada discreta de Fourier e a
média correspondente. Outra via é através da sobreposicao das diferentes amostras para
realcar as amplitudes nas extremidades da amostra.
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Figura 3.35 Analise de um sinal por FFT (a) Janela da amostra por submeter a andlise e (b) Amostra
submetida a janela “Hanning”” (Laboratotial, 2002).
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Meétodo besico no dominio da frequéncia (BFD)

O método mais conhecido para identificar os parametros modais é o método da selegao
de picos, também denominado por método basico no dominio da frequéncia (BFD).
Por ser um método simples e rapido é o método de identificacio modal onde ha maior
experiéncia, no dominio da avaliagio experimental das caracteristicas dinamicas de

estruturas de engenharia civil.

As frequéncias naturais sao obtidas através dos picos dos espectros de poténcia das
aceleragoes medidas na estrutura, sendo o seu calculo simplificado por um espectro
médio normalizado que contém informacao relativa ao conteudo espectral de todos os
pontos instrumentados (R. Miguel & Pimentel, 2008).

Este método baseia-se na hipotese que, para frequéncias proximas das frequéncias
naturais da estrutura, a sua resposta dinamica ¢ essencialmente condicionada pela
contribui¢ao do modo ressonante. Uma vez validada esta hipétese a identificagao dos
picos dos espetros de poténcia das respostas como os picos das funcdes de reposta em
frequéncia, torna-se possivel. Os picos identificados resultam nas frequéncias naturais
da estrutura (Da Costa, 2012).

Meétodo de deconposicio no dominio da frequéncia (FDD)

Este método pode ser considerado uma extensao do método BFD, uma vez que
também se baseia nas estimativas das fun¢ées de densidade espectral da resposta. Este
método decompoe a matriz de funcdes de densidade espectral nas contribuices
modais, através da aplicacao de algoritmos de decomposicio em valores singulares.
Cada funcao passa a corresponder a um sistema de um grau de liberdade, cada um

correspondente a um modo de vibragao do sistema.

Metodo de deconposicio no domsinio da frequéncia melhorado (EFDD)

Este é em grande parte semelhante ao anterior, contudo possui uma segunda parte que
permite identificar, nos espectros de valores singulares, as fungoes de densidade
espectral dos sistemas de um grau de liberdade correspondentes aos modos de vibragao
identificados. Uma vez identificadas essas fungées sao ajustadas, permitindo estimar as
frequéncias e as configuragdes modais, com a novidade de se estimarem os coeficientes

de amortecimento.
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3.5.4  Comparagao e calibragcao de modelos numéricos utilizando resultados

experimentais

Neste ponto aborda-se a comparacdo de resultados numéricos com resultados

expetimentais, nomeadamente em termos de frequéncias naturais e modos de vibracao.

Para comparar as frequéncias é comum listarem-se os seus valores numa tabela,
indicando os erros relativos para cada modo e tragar um grafico com os valores das
frequéncias calculadas com o modelo em funcao das frequéncias identificadas para os
correspondentes modos de vibragao (Rodrigues, 2004). Facilmente se percebe que a
aproximac¢ao é boa se a reta de tendéncia formada pelos pontos se aproximar da
bissetriz dos quadrantes impares (reta y = x). A analise destes graficos e tabelas
permitem concluir qual ou quais os modos mais distantes e que deverao ser alvos de
modificagbes ou aceites como suficientemente proximos. Permite também identificar
os modos em que a estrutura revela excesso ou caréncia de rigidez.

Outra forma de comparar os resultados obtidos pelas duas vias é através da comparagao
das componentes modais. Uma forma rapida de compara-las é através da representacao
grafica das configuracbes modais normalizadas. Outra forma de quantificar a
proximidade entre resultados obtidos ¢ através de um grafico em que se tragam em
ordenadas as componentes modais calculados com o modelo numérico e em abcissas
as componentes modais identificadas experimentalmente — grdfico de 45° (Rodrigues,
2004). A sua analise ¢ feita de forma analoga a analisada para os graficos de frequéncias.

Este tipo de comparagdo pode evoluir para a determinacao do coeficiente NLAC (nz0dal
assurance oriterion). Trata-se de um valor que traduz a correlagdo que ¢ visualizada nos
graficos referidos anteriormente mas que pode ser determinado para cada par de
vetores de componentes modais numéricas e experimentais através da seguinte
equagao:

2

(@) @
(@) @)(PD)" ¢)

MAC™(i,j) = (3.10)
Em que: @ ¢é o vetor de componentes modais calculados com o modelo numérico
para o modo 7; @] é o vetor das componentes modais identificadas experimentalmente

para o modo /.

Este coeficiente assumira valores que variam entre 0 e 1. Valores iguais a 1 indiciam
uma correlagao 6tima e 0 mostram que a correlagao € fraca. Esta comparagao assume
um caracter matricial quando sao relacionados mais do que um modo simultaneamente.
Os valores da diagonal principal da matriz devem apresentar valores proximos de 1
(> 0,9) (Mendes & Oliveira, 2008).
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A calibracao de modelos numéricos consiste em compatibilizar os modelos numéricos
face aos resultados dos ensaios experimentais obtidos. A calibragio de modelos
numéricos confere as analises numéricas de previsio do comportamento dinamico

maiores garantias, uma vez que as caractetisticas dinamicas estdo proximas das reais.

3.6 Consideragoes finais

Neste capitulo abordaram-se alguns fatores que influenciam o comportamento
dinamico de edificios. As tipologias construtivas adotadas atualmente revelam um
melhor comportamento dinamico de edificios de betdo armado em comparagiao com
os edificios “Gaioleiros” construidos em fracas fundagoes e com paredes de alvenaria
muito pesadas que resultam numa elevada forca de inércia e consequentemente elevada
rigidez. Nos edificios de betio armado realgou-se a importancia da consideracao dos

painéis de enchimento de alvenaria de tijolo e a existéncia de juntas de dilatagao totais.

As paredes de alvenaria aumentam a resisténcia lateral do portico que lhe é adjacente e
contribuem para a capacidade de dissipacao de energia. Existem varios métodos para
simular o contributo das paredes de alvenaria, como o método da biela diagonal
equivalente. Os métodos de Smith & Riddington e Priestley apresentam férmulas
praticas, que relacionam a largura com o comprimento da biela.

A existéncia de uma junta de dilatagao total, perante as agbes ambientais, podera nao
ter influéncia no comportamento dinamico, podendo os deslocamentos dos pisos
serem uniformizados devido a fraca intensidade das vibracoes. No ambito das acoes
sismicas, as propriedades adotadas na junta como a largura e a rigidez linear efetiva
poderio ter uma influéncia no comportamento dinamico.

Abordou-se por ultimo as técnicas de caracterizacao dinamica de estruturas de
engenharia civil. Com a criagao de um modelo numérico preliminar é possivel ter uma
nocao dos parametros dinamicos (frequéncias naturais ¢ modos de vibragao)
expectaveis nos resultados dos ensaios experimentais e na escolha dos respetivos

pontos de medicao.

De entre os varios ensaios, os ensaios de vibragio ambiental sdo mais praticos e
econémicos por dispensarem equipamentos que provoquem oscilagoes da estrutura.
Com base nos resultados experimentais e recorrendo a técnicas de identificagdo modal
¢ possivel obter as frequéncias naturais e modos de vibragao com vista a calibrar os

modelos numétricos.
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ANALISE DINAMICA DE UM EDIFIiCIO DE
BETAO ARMADO

41  Consideracdes Iniciais

Neste capitulo descreve-se a caractetizagdio do comportamento dinamico de um
edificio existente de betao armado, através do desenvolvimento de modelos numéricos
de elementos finitos e a realizacdo de ensaios de vibracao ambiental. Foi considerado
como objeto de estudo o Edificio Ferreira Cardoso, situado no Instituto Supetior de
Engenharia de Lisboa.

Inicialmente descreve-se o edificio, nomeadamente: a sua geometria e as diferencas das
areas em planta de cada um dos pisos. Abordam-se aspetos relativos a elementos nao
estruturais que possam ter influéncia no comportamento dinamico do edificio. Esta
descrigdo facilita a postetior elabora¢do do modelo numérico em elementos finitos que

também sera descrita neste capitulo com detalhe.

Na segunda parte abordam-se sequencialmente os aspetos que precedem a realizacao
dos ensaios de vibracio ambiental, descrevendo-se os principais passos envolvidos.
Serdo descritas as componentes tecnolégicas que intervieram quer na obtengdo dos

resultados quer no seu refinamento.

Por ultimo, sera feita uma analise comparativa dos parametros modais obtidos
experimentalmente e numericamente, utilizando as técnicas descritas no final do

Capitulo 3.

4.2  Descri¢ao do edificio

Inicia-se esta seccao com uma descri¢ao geral do edificio que engloba aspetos como a
localizagdo, o numero e dimensoes em planta dos pisos e os alinhamentos principais
dos pilares que constituem a estrutura do edificio. Posteriormente, a descricao foca-se

nos elementos estruturais como as fundagoes, pilares, vigas, lajes, muros e paredes
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estruturais. Também serdo descritos alguns elementos nao estruturais que irdo participar

na conce¢ao do modelo numérico da seccao 4.3.

4.2.1 Descri¢ao geral

O edificio em estudo foi inaugurado em 2006 e alberga diversas instalagoes, tais como:
salas de aula, gabinetes, laboratorios e instalages sanitarias. O edificio ¢ constituido por
uma estrutura de betao armado, sendo composto por duas caves (-2 e -1), o piso térreo
e 4 pisos elevados, tendo sido implantado a cota 63,40 m.

Figura 4.2 Edificio Ferreira Cardoso: (a) Alcado Oeste (AutoCAD) e (b) Perspetiva lateral do al¢ado
Este.

Em planta apresenta uma geometria aproximadamente retangular de dimensoes
66,60%31,30 m?> com um desenvolvimento em altura de 29,15 metros. Possui 11
alinhamentos correspondentes aos alinhamentos dos eixos de simetria dos pilares na
direcao longitudinal (Norte-Sul) e 7 na direcdo transversal (Este-Oeste). A Figura 4.3
representa a planta de fundagdes (piso -2) com os alinhamentos dos pilares assinalados,
sendo que os pilares definidos pelos eixos “X” e “Y” representam respetivamente o
alinhamento desse pilar segundo a diregdo transversal e longitudinal respetivamente,
como forma pratica de designa-los futuramente neste trabalho.
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Figura 4.3 Planta de fundagbes com alinhamentos dos pilares principats.

E de notar na figura anterior a existéncia de dois alinhamentos substancialmente

proximos (X6 e X7). Esses alinhamentos correspondem a duplicagoes dos elementos

estruturais devido a presenca de uma junta de dilatagdo com 2 centimetros de espessura

que atravessa o edificio desde do piso térreo até ao topo da cobertura.

4.2.2 Elementos estruturais

Os elementos estruturais que serao descritos sao as fundagoes e os elementos verticais
e horizontais estruturais. As fundagoes constituem um ensoleiramento geral. Os
elementos verticais referem-se aos pilares, a0s muros que contornam o petimetro das
caves e as paredes estruturais que envolvem as caixas dos elevadores e as escadas. A
descrigido dos elementos horizontais passa essencialmente pela descricio do tipo de
pavimento adotado neste edificio, pelas dimensées das areas de implantagao que se
verificam de piso para piso e pelas particularidades que resultam na modelagio
numérica da estrutura.

4.2.2.1 Fundagoes

Ao nfvel das fundagGes apresenta um ensoleiramento geral constituido por laje de
nervuras de 80 cm de espessura. A laje de piso térreo € constituida por um enrocamento
de granulometria extensa, seguindo-se uma camada de betonilha de regularizagao e
posteriormente um massame com 15 centimetros de espessura, armado com vardes
electro soldados do tipo “MalhaSol” CQ30. A constituicio do pavimento encontra-se
ilustrada na Figura 4.4.
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Malhasol CQ30

Lo.w&s

Camada de massame ¢/ 0.15m esp.
armado ¢/ vardes electrosoldados
de ago AB00, tipo "Malhasol CQ30"

OQS

®» oo o

Barreira de vapor

Betonilha de regulariza¢Go

Enrocamento de granulometria extensa c/
digdmetro max. 0.15m e percentagem retida
no peneiro 200 inferior a 10%

@ Laje de fundagdo

Figura 4.4 Pormenor do pavimento do piso térreo.

4.2.2.2 Elementos verticais estruturais

Como elementos verticais estruturais o edificio apresenta pilares, muros e paredes. Os
pilares possuem na sua maiotia sec¢ao retangular, exceto os alinhamentos Y1 e Y7 que
no trogo entre o piso 0 e o piso 1 apresentam secgio circular com 90 cm de diametro,
retornando depois a secgoes retangulares. No piso 0 os pilares de bordo assumem uma
secgao circular e encontram-se no extetior do edificio ao nivel do piso térreo, vincando

dessa forma a sua presenca na arquitetura do edificio.

As secgbes dos pilares dos alinhamentos X6 e X7 dividem-se em metades iguais
(retangulares e semicirculares, respetivamente) devido a presenca da junta de dilatagao.
A Figura 4.5 mostra uma perspetiva da fachada oeste do edificio com a disposi¢ao dos
pilares extetiores e 0 pormenor na zona da junta.

®)
Figura 4.5 Edificio Ferreira Cardoso Algado Sueste: (a) Pilares sec¢ao circular e (b) zona da junta.
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Os muros estruturais sio constituidos por betao armado e contornam todo o petimetro
do edificio desde as fundagoes até ao piso térreo. A sua espessura varia entre os 25-
30 cm.

As paredes estruturais estdo encastradas na base do edificio e apresentam espessuras de
25 centimetros e a parede resistente de betio armado, que envolve a caixa de escadas,
apresenta uma espessura de 15 centimetros. Tém como fungao aumentar a resisténcia
estrutural dos ntcleos dos ascensores (ver Figura 4.8 - A) e das escadas (ver Figura 4.8
- Ec e El), como elementos estruturais de dissipagdo de energia e dimensionadas para
resistir a acoes horizontais e verticais (Rufino dos Santos, 2011).

Os nucleos de elevadores e de escadas encontram-se em espagos opostos do edificio,
como demonstra a Figura 4.8. Os patins destas escadas laterais apresentam uma
espessura de 40 e 20 cm. Os patins com maior espessura transmitem as cargas as vigas
de bordadura.

4.2.2.3  Elementos horizontais estruturais

As lajes, quanto ao tipo de apoio, sao fungiformes, ou seja, as cargas aplicadas nas lajes
sdo transmitidas diretamente aos pilares. Quanto a sua constitui¢ao as lajes sao do tipo
aligeiradas nervuradas. Enquanto nas lajes do piso de fundacao distinguem-se nervuras
com segoes diferentes, nos restantes pisos o pavimento ¢ em laje fungiforme nervurada
do tipo GKN “9 M”” ou ATEX 900 com nervuras nas duas diregdes com as dimensoes
ilustradas na Figura 4.0.

Moldes M 0,90x¢0,90)
Nervuras nas 2 direcdes ¢

-

0,075

=
=

@ (®)
Figura 4.6 Laje aligeirada (a) Representagao dos moldes e (b) secgdo transversal da laje nervurada
modelo ATEX 900 nos pisos -1,0, 1, 2, 3,4 e cobertura.

Este tipo de pavimento ¢ utilizado na construcao de lajes nervuradas em moédulos de
900 mm entre eixos de nervuras, nas duas direcoes ortogonais. As abas estreitas
(125 mm) possibilitam a descofragem mantendo a estabilidade vertical do pavimento.
As nervuras tém como principal vantagem, face a uma laje macica, a redugao do peso
proprio que é conseguida através da introducao de moldes ou blocos de cofragem que

podem ser recuperaveis ou perdidos, sendo o primeiro tipo aplicado ao edificio em
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estudo. Estes blocos originam nervuras bidirecionais, solidarizadas por uma lajeta de
betao que absorve os esfor¢os de compressao (Gorgulho, 2001).

Nas lajes fungiformes ¢ necessario reforcar a laje na zona envolvente de certos pilares
onde se da a transferéncia de cargas da laje para o pilar. Para garantir essa transferéncia
de esforcos e a seguranca ao pungoamento pode ser necessatio o alargamento das
secgoes dos pilares no topo, ou o aumento da espessura da laje nessa zona — apitel. A
sua forma pode variar desde retangular, circular ou conica A Figura 4.7 mostra que no
caso do edificio em estudo se recorreu a0 macicamento da laje na zona dos pilares

centrais. Os capitéis possuem uma espessura de 50 cm.

Figura 4.7 Laje fungiforme nervurada do Edificio Ferreira Cardos (Campus do ISEL).
Podemos verificar na figura anterior que as lajes, na zona dos pilares, sio macicas (nao
aligeiradas) e em alguns pilares encontram-se aumentos de espessura da laje — agpitézs. O
recurso as lajes fungiformes como solucao na construgao podera nao evitar totalmente
o uso de vigas estruturais. O recurso a vigas principalmente nas ligacdes entre pilares de
bordo e de canto é vantajoso quer ao nivel estrutural quer ao nivel econémico. A
implementacao de vigas dispensa grande parte da quantidade de ferro que seria
necessario para reforcar a laje na zona dos pilares se esta nao tivesse vigas.

Este edificio foi construido adotando vigas de bordadura. A partir do piso -1 todos os
pilares de bordo separados pela junta estao ligados entre si, por vigas de betdo armado
de secc¢ao retangular disposta ao alto. No piso -1 encontram-se vigas estruturais das
escadas, denominadas no ambito da construcao, por lintéis. Estes lintéis destinam-se a
suportar as cargas que atuam nos patins das escadas. Em todos os pisos também
encontramos uma viga que liga, perpendicularmente, as paredes estruturais das caixas
dos ascensores (Figura 4.8).

No piso 1 surgem alteracoes relativamente aos elementos estruturais, lajes e vigas. O
piso 1 é menor, nas suas dimensoes em planta, que os pisos subterraneos e térreo. Na
Figura 4.8 é possivel verificar através da sobreposicao dos pisos 0 (a verde) e 1 (a preto)
a diminuicao das areas de implantagao.
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Figura 4.8 Planta do piso 1 sobreposta a planta do piso 0 com pormenor da junta e orientacao.

Os pisos 2 e 3 tém uma area em planta maior que o piso 1 e que o piso 4. O piso 4 ¢é o

piso com menor area em planta.

Esta diferenca de areas nos diversos pisos resulta num numero diferente de pilares que
constituem o piso, sendo uma das razées que conduz a irregularidade do edificio em
altura.

4.2.3  Elementos nao estruturais

Neste ponto serao descritos alguns elementos nio estruturais, em termos da sua
disposi¢ao e os materiais adotados nos painéis de enchimento de alvenatria e na junta de

dilatagao, com vista a estudar a sua contribuicao na modelagao numérica da seccao 4.3.

4.2.3.1 Painéis de enchimento de alvenaria

As plantas de arquitetura que se apresentam de seguida mostram a disposicao dos
painéis de enchimento de alvenaria de tijolo, confinados lateralmente por pilares e
confinados pelas lajes, nos bordos superiores e inferiores dos painéis (ver Figura 4.9,
Figura 4.10 e Figura 4.11). As paredes duplas sdo constituidas por dois panos de
alvenaria separados por uma caixa-de-ar. As dimensoes dos tijolos ceramicos em alguns
panos sao de 230 X 150 X 67 (mm) e noutros sdao de 230 X 110 X 67 (mm).
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Figura 4.11 Planta arquitetonica com a disposi¢ao dos painéis de alvenaria do piso 4.

4.2.3.2 Junta de dilatacio

As plantas representadas nas figuras anteriores demonstraram a existéncia de uma linha
que corresponde a junta de dilatacao que atravessa todo o edificio transversalmente e
que se desenvolve igualmente em altura. A junta tem uma largura de dois centimetros
e possut diferentes revestimentos consoante esteja no exterior ou no interior do edificio
e¢/ou quer seja hotizontal ou vertical. No extetior é bem visivel como este elemento
atravessa elementos estruturais relevantes como pilares, vigas e lajes (Figura 4.12).
Devido as suas caractetisticas e de acordo com o que ficou demonstrado no ponto 3.4.1
esta junta denomina-se por “junta estrutural”.
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Figura 4.12 Pormenor da junta estrutural: a) exterior e b) intetior.

4.3 Modelo numérico

A modelagao numérica do edificio em estudo foi elaborada a partir da interpretagao das
pecas desenhadas e tendo em conta os aspetos descritos na sec¢ao 4.2. Na definicao do
modelo considera-se uma implementagao geral seguida de alguns aspetos particulares
referentes aos painéis de enchimento de alvenaria e a junta de dilatagao. Inicialmente
elabora-se um modelo preliminar composto por todos os elementos estruturais e agoes
consideradas relevantes para o estudo do comportamento dinamico — Modelo A. O
segundo modelo ¢é constituido pelo Modelo A acrescido da modelagao dos painéis de
enchimento de alvenaria através do método da biela diagonal equivalente — Modelo B.
O terceiro e tltimo modelo ¢ constituido pelo Modelo B acrescido da modelagao da
junta de dilatacdo presente no edificio e uma duplicacao dos elementos estruturais
simétricos (pilares e vigas) presentes na zona da junta, com vista a estudar a sua
influéncia no comportamento dinamico do edificio face as agoes ambientais — Modelo

C.

4.3.1  Implementacao geral

Implementou-se um modelo numérico preliminar por elementos finitos, constituido
por 2614 elementos de barra (hotizontais e verticais), 18284 elementos de superficie
(horizontais e verticais) através do programa de calculo automatico SAP2000 (ver
Figura 4.13). Definiram-se dois tipos de materiais para o modelo preliminar: o betao e
0 aco. O betdo é da classe C25/30 e 0 ago é A400 NR (ver Tabela 4.1).
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Tabela 4.1 Caracteristicas dos materiais.

\ Betio C25/30
E.(GPa) 30
v (kN/m’) 25
foom (MPa) 2.6
v 02
\ Ago A400 NR
E, (GPa) 200
v (kN/m’) 76
v 0.3

Os materiais sao considerados homogéneos, isotrdpicos de comportamento elastico

linear com as caracteristicas indicadas na tabela acima.

Com base na analise das pecas desenhadas fornecidas (plantas, algados, cortes,
pormenores de arquitetura e estabilidade) juntamente com visitas ao local tornou-se
possivel implementar o modelo numérico com um elevado grau de concordancia.

Os elementos de barra sao constituidos por pilares, vigas, lintéis e perfis de aco. Os
elementos de casca ou de area simulam as lajes dos pisos, os lancos das escadas e os
respetivos patins, as paredes e os muros estruturais, capitéis e platibandas.

Sendo o SAP2000 um programa de calculo com base no método dos elementos finitos
foi necessario discretizar os elementos de laminares em elementos mais reduzidos com

dimensdes proximas de 1 m, como forma de melhorar a obtengao de resultados.

Figura 4.13 Edificio Ferreira Cardoso: (a) Estrutura real e (b) Modelo numérico em SAP2000.

Uma vez que os pisos -1 e -2 estao enterrados e envolvidos pelos muros estruturais e
pelo proprio solo, o seu deslocamento ¢ praticamente nulo, ou considerado desprezavel
quando comparado a outros pisos, quando sao analisados os seus modos de vibragao
numa analise modal. Assim para simular o efeito de solo foram criados apoios em todos
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os pontos da malha dos muros estruturais, restringidos na dire¢ao perpendicular ao
plano do muro.

As agoes consideradas foram as restantes cargas permanentes e as sobrecargas. As
restantes cargas permanentes estao associadas aos painéis de enchimento de alvenaria

exteriores e interiores e aos revestimentos em escadas e lajes de piso.

As sobrecargas sao estabelecidas de acordo com a ocupagao deste edificio, que como

ja foi referido compreende salas de aula, gabinetes ou escritotios e/ou salas de reunido.

A Tabela 4.2 apresenta os valores adotados para as agoes e 0s respetivos coeficientes de
combina¢ao e de reducdo preconizados no Eurocodigo 8 (ECS, 2010) para a
combinacao da agdo sismica para a¢oes vatiaveis e no Eurocédigo 1 (EC1, 2009).

Tabela 4.2 Valores das acdes adotados no modelo numérico.
Restantes Cargas Permanentes

Paredes de alvenaria de tijolo 2,22 kN/m?
Revestimento dos pavimentos 04 kN/m’
Revestimento das escadas 1,6 kN/m2
Sobrecargas
Qk 3,0 kN/m?
¥, 0,6
@ 0,8

As agdes estao igualmente associadas a massa global ao nivel dos pisos da estrutura.

Como ja foi referido no capitulo anterior, a modelagao numérica sera tio bem sucedida
quanto mais préxima for do modelo fisico. Isto nao quer necessariamente dizer que o
modelo numérico seja uma copia auténtica do modelo real. Perante uma analise
dinamica, considerar os elementos que predominam na rigidez e na massa da estrutura
constitui, a partida, uma boa aproximacao do caso em estudo. Como ja foi mencionado,
o edificio possui alguns alinhamentos dos pilares, em planta, desfasados de 5 cm, e em
altura, a partir de determinados pisos, devido ao encurtamento das sec¢oes dos pilares,
os alinhamentos dos eixos destes elementos estao apoiados num dos lados da sec¢ao
do pilar anterior. Algumas destas assimetrias ndo foram tidas em conta, pois nao
afetarlam de modo significativo os resultados obtidos para a analise em causa.

4.3.1.1 Modelo geral

As consideracdes referidas no ponto anterior referentes aos elementos estruturais
incluindo as escadas centrais e laterais (ver Figura 4.8) constituem o Modelo A. O
Modelo A corresponde a0 modelo numérico constituido por todos elementos

estruturais e acoes anteriormente consideradas.
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De seguida sao ilustradas as frequéncias naturais (ver Figura 4.14, Figura 4.15, Figura
4.16, Figura 4.17) e os 4 primeiros modos obtidos no modelo numérico do Modelo A.

@ (b)
t =1,806Hz
Figura 4.14 Modo de translagao segundo a direcao Norte-Sul: (a) Vista de topo e (b) Perspetiva
lateral.
Modo 2

: {1 ' ﬁ\
| ‘, RVIN 1080 }‘
@ ®)
f =2117He
Figura 4.15 Modo de translagio segundo a direcao Este-Oeste: (a) Vista de topo e (b) Perspetiva
lateral.
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Modo 3

@)
f =2 41H,

Figura 4.16 Modo de tor¢ao em torno de um eixo vertical: (a) Vista de topo e (b) Perspetiva Lateral.

Modo 4

@ ®)

£ =6,286H

Figura 4.17 Modo de translagio desfasada entre pisos segundo a diregao Este-Oeste: (a) Vista de
topo e (b) Perspetiva lateral.

Na Tabela 4.3 apresenta-se a comparacao entre frequéncias naturais do edificio obtidas
no SAP2000 para o Modelo A e as obtidas experimentalmente:

Tabela 4.3 Valores de frequéncias naturais obtidas para diferentes modos de vibracao

Translagdo Translagéo Torgdo em Translagéo

segundo a segundo a torno de um desfasada

direcdo diregdo Este- eixo vertical entre pisos

Norte-Sul Oeste (Hz) (Hz) segundo a

(Hz) diregdo Este-

Oeste (Hz
ARTeMIS 3,549 3,662 4911 7,817
SAP2000 (Modelo A) 1,805 2,117 2411 6,286

O proximo ponto aborda os aspetos particulares da modelagao que se tornaram

relevantes para caracterizar o comportamento dinamico deste edificio.



Inicia-se com o estudo da influéncia dos painéis de enchimento de alvenaria e as
hipéteses consideradas na sua modelacao numérica e as simplificagdes tomadas a
respeito da mesma. O segundo aspeto trata da modelagao numérica da junta estrutural
tendo em conta a descrigao da sua influéncia no comportamento dinamico (exposto na

seccao 3.4.

4.3.2  Aspetos particulares da modelagio

Os aspetos particulares do modelo numérico, nos pontos seguintes, englobam as
consideragoes tomadas para a modelacao dos painéis de alvenaria de tijolo e da junta de
dilatagao. Serdo empregues as formulas empiricas de Smith & Riddington e Priestley,
que relacionam a largura da biela com o comprimento da diagonal do portico adjacente
ao painel — Modelo B. Na junta de dilatagio — Modelo C - sao desctitos os parametros
adotados, como a largura e a rigidez conferida ao elemento de ligagdo. Para ambos os
casos sao apresentados os valores obtidos para as frequéncias naturais de vibracao para
0s trés primeiros modos.

4.3.2.1 Modelacio com painéis de alvenaria — Modelo B

A modelacao das paredes de alvenatia surgiu com o intuito de avaliar a sua influéncia
nos parametros fundamentais do comportamento dinamico da estrutura — frequéncias
naturais ¢ modos de vibragao. Este aspeto surgiu ap6s a realizagiao do primeiro ensaio
expetimental e a posterior comparagao dos resultados experimentais face aos resultados
do modelo numérico preliminar (Tabela 4.3). Inicialmente, procedeu-se a avaliacao dos
métodos descritos no ponto 3.3.2 permitindo uma modelagao da contribuicao dos
painéis de alvenaria, uma vez que existe alguma variagdo na execucao de paredes de
alvenaria que conferem rigidezes distintas.

O método utilizado foi a biela diagonal equivalente tendo-se adotado as férmulas
empiricas e conservativas sugeridas por Smith & Riddington e Priestley. Os resultados
serdo apresentados, discutidos e comparados com os resultados empiricos na secgao
4.6, para os diferentes modelos de estudo.

Ambos os métodos do paragrafo anterior tem em comum as propriedades dos
materiais definidos para a modelacao da biela equivalente. O LNEC realizou ensaios
em porticos isolados preenchidos com alvenaria de tijolo sujeitos a compressao
diagonal, concluindo que o médulo de elasticidade a compressao diagonal da alvenaria
estaria entre os 5 GPa e os 8 GPa (Carvalhido, 2009) .
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No modelo foi considerado um moédulo de elasticidade para as bielas equivalentes de 6
GPa. As bielas possuem secgao retangular com comprimento 4, largura IV e espessura
igual a espessura da parede de alvenaria. Sio elementos de batra rotulados nas
extremidades. A Figura 4.18 esquematiza um portico do caso de estudo pertencente a0
alinhamento Y1 (ver Figura 4.3) (sentido longitudinal). Os vaos nesta dire¢ao possuem
varios comprimentos tendo sido adotado um comprimento médio de 7,6 m por
questoes de simplificacdes, pois a largura da biela (IF) também foi arredondada. Ja os
vaos na diregao transversal sio mais pequenos e como tal adotou-se a medida de 6,5 m
para todos os vaos que tenham valores substancialmente préximos deste. As dimensoes
dos porticos que possuem uma discrepancia relevante destes valores foram modelados

Caso a caso.

Figura 4.18 Esquema de um pértico corrente na direcao Este-Oeste, com modelacao da biela
diagonal equivalente (SAP2000).

Na Tabela 4.4 e na Tabela 4.5 apresentam-se as larguras das bielas equivalentes a adotar
no modelo numérico, para os métodos de Smith & Riddington e Priestley, para os
porticos correntes da direcao longitudinal (Norte-Sul) e para porticos correntes da
direcao transversal (Este-Oeste).

Tabela 4.4 Valores da biela diagonal equivalente para pértico corrente na diregio Norte-Sul.

Smith & Riddington Priestley
d(m) 7,63 7,63
W(m) 08 1,9

Tabela 4.5 Valores da biela diagonal equivalente para pértico corrente na direcao Este-Oeste.
Smith & Riddington Priestley
d(m) 65 65
W (m) 07 16

O Modelo B permite obter frequéncias naturais considerando os painéis de enchimento
de alvenaria na modelagao do edificio através do método da biela equivalente descrito
no ponto 3.3.2 considerando as férmulas empiricas de Smith & Riddington e Priestley
(equacdo (3.3) e equacao (3.4), respetivamente). Optou-se por nao apresentar as
configuragdes modais uma vez que se revelaram idénticas as expostas a partir da Figura
4.14 até a Figura 4.17 e por se tratarem de configuragoes apenas de caracter qualitativo:
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@
Figura 4.19 Estrutura indeformada para o Modelo B: (a) Vista de topo e (b) Perspetiva lateral.

Tabela 4.6 Valores de frequéncias naturais obtidas experimentalmente (ARTeMIS) e para o modelo

numérico — Modelo B.

Translagio | Translagdo Torgdo em Translagio

segundo a segundo a torno de um desfasada

dire¢ao diregao eixo vertical entre pisos

Norte-Sul | Este-Oeste (Hz) segundo a

Hz) Hz) direcio Este-

Oeste (Hz)
ARTeMIS 3,549 3,662 4911 7817
Smith & Riddington 3,857 3,065 9,671 7,991
Priestley 4,618 4981 10472 8,436

4.3.2.2 Modelo com junta de dilatagao — Modelo C

A existéncia de juntas de dilatacdo podera conduzir a alteragoes no comportamento
dinamico estrutural, sobretudo se as acoes forem de grande magnitude, como por
exemplo a agdo de um sismo. Face a magnitude e natureza das agdes ambientais a junta
de movimento tornou-se um dos parametros de estudo da modelagio numérica como
forma de avaliar a sua influéncia no comportamento deste edificio e, em geral, em
estruturas compostas por porticos de betdo armado — Modelo C.

Uma vez que o edificio é caracterizado face as agoes ambientais foi colocada a hipotese
de a junta de dilatagio ndo ser considerada na modelagio numérica (Modelo A e
Modelo B). O Modelo C foi obtido a partir do Modelo B pelo facto de este tltimo ter
revelado as frequéncias mais proximas das experimentais. Foram modificados os
elementos estruturais simétricos na zona da junta (ver alinhamento X6 e X7 da Figura
4.3) em todos os pisos, como a reducao da largura das vigas e dos pilares para metade.
Por esse motivo o Modelo C torna-se o mais proximo do real. Na zona da junta
simulou-se a fronteira entre os elementos estruturais através de elementos de ligacdo do
tipo Gap, disponifveis nos manuais do SAP2000 (CSI, 2013).
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Figura 4.20 Elemento numérico da ligagao entre elementos estruturais através de Gap (SAP2000): (a)
Representagio tridimensional e (b) Representacao bidimensional de dois com elemento Gap.

Como foi explicado no ponto 3.4.3 e no ponto 3.4.4 o elemento numérico de ligagao é
fungao do proprio comprimento e da rigidez linear efetiva (K,). O comprimento é a
propria largura da junta e a rigidez foi calculada com base na equacao (3.9). Na Tabela
4.7, que se apresenta de seguida, apresentam-se as caractetisticas adotadas para o

elemento de ligacao Gap.

Ainda neste caso, realizou-se de forma iterativa o calculo da rigidez linear efetiva do
elemento de ligagdo como forma de estudar a sua influéncia, partindo do valor zero.
Verificou-se que a partir do valor de rigidez 10° kN/m, o modelo exibia as mesmas

frequéncias que para o valor de rigidez calculado através da equagdo (3.9),

Tabela 4.7 Parametros do elemento Gap
Comprimento do elemento Gap (m) Rigidez linear efetiva (kN/m)

0,02 2,083 x 108

A Tabela 4.8 diz respeito as frequéncias naturais obtidos para o Modelo C e para o
Modelo C considerando o valor da rigidez linear efetiva Kel=0 para os primeiros 4

modos de vibracao.

Tabela 4.8 Frequéncias naturais de vibracao para o Modelo C

Translagio | Translagdo Torgdo em Translagio

segundo a segundo a torno de um desfasada

diregao diregao eixo vertical entre pisos

Norte-Sul | Este-Oeste (Hz) segundo a

(Hz) (Hz) direcdo Este-

Oeste (Hz)
ARTeMIS 3,549 3,662 4911 7817
Modelo C 3,391 3,611 4385 7,297
Modelo C (Kel=0) 3,103 3,221 3,428 6,894
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Observou-se que as configuracoes modais de vibracao eram novamente idénticas
(qualitativamente) ao Modelo A e ao Modelo B pelo que nido serao demonstradas
podendo ser consultadas na Figura 4.14, Figura 4.15, Figura 4.16 e na Figura 4.17.

Considerando o valor nulo na rigidez linear efetiva (K, = () obtém-se configuracdes
modais e frequéncias com uma elevada discrepancia dos Modelos A e B. As Erro! A
origem da referéncia nlo foi encontrada., Figura 4.22 e Figura 4.23 ilustram os
modos de configuracao modal com as respetivas frequéncias naturais obtidas com a
consideracao desta rigidez no elemento de ligacao para os trés primeiros modos de
vibracao. Nao estao representadas as bielas diagonais equivalentes nas figuras seguintes
para facilitarem a visualizagdio do comportamento da estrutura na zona da junta,

realcando dessa forma a oposicao de fase dos modulos da estrutura.

Modo 1

f = 3,103 Hz
Figura 4.21 Configuragio modal e frequéncia natural do primeiro modo — Vista de frente.

f =3,221Hz
Figura 4.22 Configuracao modal e frequéncia natural do segundo modo — Vista de frente.
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f = 3,428 Hz
Figura 4.23 Configuragio modal e frequéncia natural do terceiro modo — Vista de frente.

As configura¢Ges antetiores mostram-se distantes das obtidas para os Modelos A e B
quando se adota o valor nulo a rigidez do elemento Gap. F facilmente visfvel um
comportamento independente entre os moédulos esquerdo e direito separados pela
junta, presentes nos trés modos. Relembra-se que o Modelo C é apenas relativo ao

modelo numérico com a existéncia de junta com os parametros expressos na Tabela
4.7.

Estas foram as hipéteses adotadas na modelagiao do edificio, tendo sido necessario
separa-las em trés modelos como forma de estuda-los e compara-los. A proxima sec¢ao
diz respeito a caracterizacao do edificio através da realizacao dos ensaios de vibracao
ambiental com o objetivo de avaliar o grau de concordancia com os diversos modelos

NUMEiCos.

4.4  Ensaios de vibragao ambiental

Uma vez obtidos os primeiros resultados relativos aos parametros dinamicos extraidos
nos varios modelos numéricos descrever-se-a, nesta seccao, a realizacio dos trés ensaios

de vibragcao ambiental, cada um mais preciso e minucioso que o seu antecedente.

No dia 28 de Julho foram realizados inicialmente dois ensaios de vibracao ambiental, o
primeiro foi efetuado colocando os equipamentos no moédulo esquerdo do edificio e o
segundo no modulo direito. Este ensaio foi realizado com recurso apenas de um
acelerémetro triaxial, um sistema de aquisi¢ao de dados, 2 computadores portateis e
diversos cabos destinados a alimentacao elétrica dos equipamentos e a transferéncia de
dados. Pelo facto de se ter disposto apenas de um acelerémetro, este primeiro ensaio
teve um carater preliminar e pouco preciso, porém permitiu fazer uma primeira

comparagao com os resultados numéricos.
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A criagdo do modelo numérico e a obten¢ao dos respetivos valores das frequéncias
naturais permitiu definir a frequéncia de amostragem para o tratamento de dados
obtidos por via dos equipamentos. No inicio foram utilizados 250 Hz para o valor da
frequéncia de amostragem permitindo observar que as frequéncias mais relevantes
encontravam-se nos primeiros 25 Hz. Como margem de seguranca, os dados foram
posteriormente tratados utilizando uma frequéncia de amostragem de 50 Hz e foi
aplicado um filtro passa-baixo. Gragas a uma identificacio modal efetuada numa rotina
desenvolvida em Marl ab foi possivel avaliar e selecionar os picos relativos aos trés

primeiros modos de vibracao do edificio e extrair as suas frequéncias naturais.

O primeiro ensaio preliminar foi realizado colocando o acelerémetro triaxial e o sistema
de aquisicao de dados sobre a laje do piso 3 numa sala situada na zona nordeste do
€c_o>

edificio. O acelerometro foi colocado orientando a sua direcao “x” paralela ao

comprimento do edificio (ver Figura 4.24). O registo teve a duracao de 5 minutos.

iF
. Acelarimetrao
Trloslal
i == Elstemo de
L.LLLL aqulsigno de dodos

Cobos - Acelerdmetto
Trindnl

el

uia! { 1 Directo do Gl

Figura 4.24 Esquema com a posicao do equipamento de medi¢ao para o primeiro ensaio.
O segundo ensaio preliminar realizou-se colocando os mesmos equipamentos do

primeiro ensaio no moédulo direito, situado na zona sudoeste do edificio no mesmo
piso (ver Figura 4.25). O registo teve a duragao de 5 minutos.

Acelerdmetro
Trioxial
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aquisigio de dodos
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Trinsdal

Jlrecao do GL.
medicda
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il @
i
iy

Figura 4.25 Esquema com a posi¢ao do equipamento de medicao para o segundo ensaio.
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Os resultados obtidos nos dois ensaios foram bastante proximos, diferindo apenas nos
algarismos relativos as milésimas. Por esse motivo, a tabela que se segue expressa apenas

os valores obtidos para o primeiro ensaio. Nao tendo sido efetuada uma analise modal

supds-se que as frequéncias naturais dizem respeito aos modos nas dire¢des presentes

na Tabela 4.9:
Tabela 4.9 Primeiras trés frequéncias naturais obtidas expetimentalmente para o ptimeiro e segundo
ensaio.
Translagéo segundo a Translacéo segundo a Torgdo em torno da
dire¢io Norte-Sul (Hz) direcio Este-Oeste (H) dire¢io da altura (Hz)
Ensaio preliminar 3,662 4,883 9,277

Um terceiro ensaio foi realizado a 30 de Outubro utilizando o equipamento desctito
adiante, dispondo os transdutores nos quatro cantos extremos do terceiro piso (ver
Figura 4.26), respeitando as diretrizes expressas no capitulo anterior referentes ao

planeamento de elaboragido de ensaios experimentais em edificios.

i
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Figura 4.26 Esquema com a posi¢ao do equipamento de medi¢ao para o terceiro ensaio.

O conjunto de equipamento destinado a medir a resposta dinamica do edificio foi

constituido por:

e Um sistema de aquisi¢ao de dados da Kinemetrics, “Altus K27, com 12 canais

de medida (cada canal possui um condicionador e amplificador de sinal);

6 transdutores (3 pares) de aceleragio (grandeza fisica medida) uniaxiais do tipo
Jforve balanced (Episensor, Modelo FBA ES-T), com sensibilidade de 2,5 V/g;

1 transdutor de aceleracao (grandeza fisica medida) triaxial do tipo forve balanced
(Episensor, Modelo ES-T)
Utlizaram-se cabos do tipo Belden de 6 pates (P/N 9874) para alimentacao dos
acelerometros e transmissao do sinal ao sistema de aquisicao;

Um computador portatil com o objetivo de adquitir e armazenar as medi¢oes
através do programa de aquisicao, Alus File Assistant da Kinensetrics, especifico
para o sistema de aquisicao utilizado (Kinemetrics, 2012).
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Como se pode verificar através da Figura 4.26 e da lista de equipamento utilizado, os
pontos numerados por 1, 2 e 3 foram medidos através de pares de acelerébmetros
uniaxiais emparelhados e o ponto 4 foi medido utilizando um acelerémetro triaxial. A
imagem seguinte retrata a disposi¢ao destes transdutores.

A Figura 4.27 mostra a disposi¢ao do equipamento com as respetivas conexoes:

Figura 4.27 Disposicao dos acelerometros: (a) Par de acelerémetros uniaxiais e (b) Acelerémetro
triaxial.
A tabela que se segue apresenta os valores obtidos para este ultimo ensaio. As direcoes
para cada frequéncia descritas na Tabela 4.10 sdo apenas suposicoes com base nos
resultados obtidos dos modelos numéricos e que s6 serdo confirmadas na secgao
seguinte através da identificacao modal.

Tabela 4.10 Frequéncias naturais obtidas expetimentalmente no terceiro ensaio.

Translagdo segundo a Translagdo segundo a Torcao em torno da
dire¢do Norte-Sul (Hz) direcdo Este-Oeste (Hz) direcio da altura (Hz)
Ensaio preliminar 3,549 3,662 4911

A partir das historias de aceleracdo medidas no edificio, para as vibragoes ambientais,
procedeu-se a identificagdo modal, utilizando algumas das metodologias apresentadas

no capitulo 3, como se mostrara na se¢ao seguinte.

4.5  Identificagio modal

Na sequéncia da medi¢do da resposta dinamica do edificio através do terceiro ensaio
experimental a informagao armazenada no sistema de aquisi¢do de dados foi tratada
procedendo-se a identificagdao dos parametros modais da estrutura. Com os programas
Matl ab e ARTeMIS Extractor Pro 3.2 (Asmibient Response Testing and Modal 1dentification
Software) efetuou-se a andlise modal a partir dos registos obtidos. Aplicando a técnica
FDD, descrita no ponto 3.5.3.1 extrairam-se as frequéncias naturais e 0s respetivos
modos de vibragdo. Neste dltimo programa implementou-se um modelo simplificado
do edificio que assinala a indicacao dos sensores e as respetivas diregoes dos 9 graus de
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liberdade medidos. Na Figura 4.28 apresenta-se o modelo de 3 pisos com geometrias
retangulares com dimensoes correspondentes as dimensoes das plantas dos pisos do
edificio.

Figura 4.28 Representacao esquematica do modelo introduzido no ARTeMIS e dos sensores a
encarnado.

Neste programa aplicou-se uma decimacao de 250 Hz para 50 Hz, permitindo analisar
o registo de frequéncias até 25 Hz. Na Figura 4.28 esta representado o grafico do
espectro de valores singulares das densidades espectrais de poténcia da resposta em
aceleracio. Com o método do Peack-Peacking, foram assinalados 4 picos, que
correspondem aos parametros modais da estrutura, frequéncias naturais e modos de
vibragao (ver Figura 4.29) que serao representados e comparados com os modelos
numéricos na proxima sec¢ao.

dB | {1.0 miR/ Hz Frequency Domain Decomposition - Peak Picking
Average of the Normalized Singular Values of
Spectral Density Matrices of all Data Sets.
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Figura 4.29 Espectro de valores singulares das densidades espectrais de poténcia da reposta em
aceleracio.

Na Figura 4.30 apresentam-se as configuracbes modais com as respetivas frequéncias
naturais obtidas nos ensaios experimentais e processadas no programa ARTeMIS. O
primeiro modo corresponde a uma translagao segundo a dire¢ao Norte-Sul e o segundo
modo segundo a direcao Este-Oeste. O terceiro modo corresponde a uma tor¢ao em
torno de um eixo vertical e o quarto modo de vibragao traduz uma translacao entre os
pisos desfasada na diregao Este-Oeste:
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Modo 1 Modo 2

f =3,549 Hz f, =3,662Hz

Modo 3 Modo 4

f,=4,911Hz f, =7,817Hz
Figura 4.30 Parametros modais de quatro modos identificados experimentalmente (ARTeMIS).

4.6  Analise, comparagio e discussio de resultados

Esta seccao tem o objetivo de comparar os resultados obtidos experimentalmente,
através do terceiro ensaio de vibracao ambiental com os obtidos através dos modelos
de elementos finitos desenvolvidos, apenas para os trés primeiros modos de vibragao.
Inicia-se com a compara¢ao dos parametros dinamicos que se obtiveram (frequéncias
naturais e modos de vibragao) e s6 posteriormente ¢ feita uma avaliagao do grau de
concordancia com os resultados obtidos, avaliando a validade dos modelos

desenvolvidos e a sua calibracao.

4.6.1 Comparacao entre frequéncias naturais

A comparagio das frequéncias naturais obtidas experimentalmente com as obtidas nos
modelos numéricos sera apresentada, em seguida (ver Tabela 4.11). Inclui as frequéncias
naturais para os primeiros 4 modos, obtidas para os Modelos A, B e C e experimentais.
Para quantificar o grau de aproximacao destes parametros sao também demonstrados
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graficos em que se tragaram varios pontos, nos quais as abcissas dizem respeito as

frequéncias naturais experimentais e as ordenadas as frequéncias naturais numéricas.

No caso de uma boa aproximagao esses pontos devem fazer parte de uma reta de

declive tao proximo da unidade e de ordenada na origem nula quanto mais préximos

forem dos valores obtidos pela via experimental.

Tabela 4.11 Frequéncias naturais de vibracao obtidas experimentalmente € numeticamente.

Modos Via ModeloA: Efro | ModeloB | Erro | ModeloC | Etro
expetimental . relativo ! relativo . relativo
1 3,549 Hz 1,776 Hz : +77% 3185Hz : +10% 3391Hz ¢+ +4%
2 3,662 Hz 2,078 Hz +44% 3,599 Hz +2% 3,611 Hz +1%
3 4911 Hz 2313 Hz +53% 4362Hz | +11% 4385 Hz +11%
Modelo A Modelo B
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% 3.5 - - 4 -
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3 i 3 3 4
g 25 £ Lo
=) 2 =)
=] =] 2 4
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Figura 4.31 Graficos de comparacao de frequéncias naturais de vibragao para os trés modelos de

estudo.

Da analise da Tabela 4.11 e dos graficos anteriores podemos constatar que os Modelo

B e C possuem uma proximidade de frequéncias consideravelmente supetiores as do

Modelo A. O grafico relativo ao Modelo B apresenta uma reta com um declive mais

proximo da unidade e uma ordenada na origem mais proxima do valor nulo em
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comparagao com os mesmos paraimetros do Modelo C, contudo as frequéncias

naturais sao mais proximas das experimentais para este iltimo modelo.

Também ¢é possivel deduzir que a proximidade entre os valores experimentais e
calculados tende a diminuir nos modos de vibrag¢ao mais adiantados, por se verificar
um afastamento das retas.

A diferenga que existe nas frequéncias entre estes modelos podera dever-se ao facto dos
elementos estruturais que se situam na zona da junta (alinhamento X6 e X7 da Figura
4.3) possuirem secgoes diferentes. No Modelo B esses elementos formam um s6
alinhamento e os elementos estruturais possuem dimensoes redobradas, provocando
um aumento de rigidez na estrutura e consequentemente uma configuracao modal mais
proxima do expectavel. Contudo, ambos possuem o mesmo etro relativo para o modo

de tor¢ao, que se considera ainda elevado.

Para confrontar qual destes modelos (Modelo B e Modelo C) sera o mais préximo do
medido experimentalmente, optou-se por determinar os coeficientes MAC. A
comparacao das frequéncias pode ndo ser suficiente se nao forem analisadas,
paralelamente, com a correlacao entre as configuracoes modais obtidas nos modelos

numéricos e na via experimental, como se mostrara no ponto seguinte.

4.6.2  Comparagao entre confignragoes modais

Uma forma de quantificar o grau de proximidade entre as configuraces modais
experimentais e numéricas é através do coeficiente MAC, cujo método de calculo se
encontra descrito no ponto 3.54. E um coeficiente que correlaciona o vetor de
componentes modais obtidas experimentalmente com o vetor de componentes modais
calculadas numericamente, para o mesmo modo (Rodrigues, 2004). Os respetivos
coeficientes sio agrupados numa matriz, com todos os modos envolvidos e os
elementos da diagonal devem estar tao proximos de 1 (> 0,8) para traduzir uma maior

proximidade entre as componentes modais experimentais e numéricas.

Apresenta-se de seguida na Figura 4.32 as matrizes dos coeficientes M.AC obtidas por
comparagao entre as componentes modais experimentais e as obtidas nos modelos

numéricos referentes a0 Modelo B e a0 Modelo C:
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MAC - Caso B

0,9566 0,0123 0,0170
MAC = 10,0230 0,8925 0,0031

Modos numéricos

Modos experimentais

@ (®)
Figura 4.32 Modelos de coeficientes M.AC para o Modelo B: (a) Matriz MAC e (b) Grafico.

Se a comparag¢ao considerar as componentes modais experimentais € as componentes
modais numéricas apenas nos graus de liberdade efetivamente medidos (Piso 3),
obtém-se os seguintes valores de correlacio MAC (ver Figura 3.31):

MAC -Caso B

3
K=
0,9771  0,0129 0,0027 k5
MAC = 10,0230 09166 0,0084 5
3
Q
=
Modos experimentais
@ (b)
Figura 4.33 Modelos de comparagao M.AC do Piso 3 para o Modelo B: (a) Matriz MAC e (b)
Grafico.

Comparando a Figura 4.32 com a Figura 4.33 observa-se que ambos os valores da
diagonal principal se aproximam da unidade, aproximando a correlacio entre os
modos. Isto deve-se ao facto de apenas estarem envolvidos na comparagao as
componentes modais dos pontos do terceiro piso - os que foram efetivamente

medidos.

Por esta razio, para o Modelo C, apenas se revela, na Figura 4.34, os modelos de

compara¢ao MAC para esta situagao.
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Figura 4.34 Modelos de comparacao N.AC do Piso 3 para o Modelo C: (a) Matriz MAC e (b)

Grafico.

A comparagdo através dos coeficientes MAC revelou que o Modelo C apresenta
melhor correlacao que o Modelo B. No entanto, o terceiro modo de vibragao (tor¢ao)

ainda revela fraca correlagio com os valores experimentais.

4.6.3 Discussao de resultados

Numa primeira analise, verifica-se que a aproximacao de resultados entre modelos
numéricos e modelos experimentais ¢ possivel se forem consideradas hipoteses
adequadas a modelagao do edificio em estudo. Uma analise a varias hipteses ajuda a
definir o percurso da calibragio dos modelos. Verificou-se que os resultados
aproximavam-se cada mais vez tendo em conta alguns elementos nao estruturais —
paredes de alvenaria e juntas de dilatagdo.

O Modelo A foi considerado menos adequado por, a partida, ter revelado frequéncias
naturais muito inferiores as obtidas experimentalmente, ou seja, o modelo apresentava

um défice acentuado de rigidez.

Depois, com a introdugao das paredes de alvenaria e nao considerando quer a junta de
dilatacao/movimento, quer os elementos estruturais situados nessa zona —Modelo B —

conseguiu-se aproximar os valores das frequéncias naturais e os dos modos de vibracao.

Ja o Modelo C, correspondente ao modelo com a junta e composto pela duplicacao
dos elementos estruturais com a respetiva secgao, verificou que as frequéncias naturais
nao apresentavam grande alteragdao, no entanto os erros relativos aos trés primeiros

modos foram sensivelmente inferiores.

A comparagao entre as configuracoes modais dos Modelos B e C e as configuragoes
modais experimentais permitiram concluir que destes modelos numéricos, o Modelo C
revelou as caracteristicas dinamicas mais proximas das medidas através dos ensaios de

vibracao ambiental. Esta comparagdo permitiu concluir também:
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* Uma boa correlacao nos dois primeiros modos (translagio segundo a direcao
N-S e a translagao segundo a direcao E-O);

" Fraca correlacao no terceiro modo identificado (rotacao em torno de um eixo
vertical);

* A proximidade de correlagiao diminui com o aumento dos modos de vibracao;

" Boa correlagio entre as frequéncias ndo significa necessariamente igual

qualidade de correlacao entre as componentes modais.

Apesar do Modelo C ter mostrado melhores resultados quando comparados com o
Modelo B, a construgdo deste modelo tem a desvantagem de ser mais morosa. Para
além de se modelarem mais elementos estruturais, para este modelo, foi necessario
acrescentar 237 elementos de ligacao do tipo Gap que, para a rigidez efetiva calculada,
revelou parametros dinamicos muito proximos de uma modelagao sem junta (Modelo
B), mais rapida e pratica. Como era de esperar, na resposta da estrutura as vibragoes
ambientais, a existéncia da junta nao revela mudangas de comportamento. O mesmo ja
nao ¢ possivel afirmar para uma avaliagio da resposta a uma a¢ao sismica. O valor da
rigidez conferida ao elemento de ligagao e o seu comprimento ditaram até que ponto o
modelo € capaz de simular a realidade perante a diregao, sentido e intensidade das agbes
ambientais.

Para terminar este ponto, apresenta-se um conjunto de figuras (ver Figura 4.35 a Figura
4.37) com as configuragdes modais e as respetivas frequéncias naturais do Modelo C
para os trés primeiros modos obtidos no programa SAP2000 a par das mesmas
configuragdes obtidas no programa ARTeMIS, que obtiveram uma maior correlagio.

f =3,549 Hz f =3,391Hz

@ (b)
Figura 4.35 Modo de translagao segundo a direcao N-S: (a) ARTeMIS e (b) SAP2000.

89



f, =3,662Hz f,=3,611Hz

@ (b)
Figura 4.36 Modo de translacao segundo a direcao E-O: (a) ARTeMIS e (b) SAP2000.

_——

£, =4,911Hz £, =4,362Hz

@ (®)
Figura 4.37 Modo de torgio: (a) ARTeMIS e (b) SAP2000.

4.7  Consideragoes Finais

Este capitulo foi dedicado ao estudo do comportamento dinamico de um edificio de
betdo armado em lajes fungiformes. Trata-se de uma estrutura dividida em dois
modulos separados por uma junta, que tém na sua constitui¢ao diversos painéis de
alvenaria.

Neste estudo foram desenvolvidos alguns modelos numéricos de elementos finitos,
cujos resultados foram comparados com resultados experimentais obtidos com a
realizacao de ensaios de vibragao ambiental.
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Na implantacio dos modelos foram analisadas as pecas desenhadas de projeto para
definir a posicio e geometria dos elementos estruturais e nao estruturais que
contribuem para o comportamento dinamico do edificio e para avaliar quais as
hipéteses mais adequadas a considerar na modelagao. Possibilitou também caraterizar
as acgoes estaticas mais importantes, cOmMo as restantes cargas permanentes € as

sobrecargas que sio componentes associadas a massa do edificio.

A medigao da resposta envolveu apenas alguns pontos instrumentados, considerados
suficientes para uma adequada caracterizagiao expetrimental dos principais parametros
modais, frequéncias naturais e modos de vibragao, os quais foram identificados a partir

das séries temporais de aceleragao recorrendo ao método FDD.

Toda esta vertente experimental constituiu uma base para a calibracao dos modelos
numéricos. Os valores experimentais fundamentam a adocao de paredes de alvenaria
na modelacao de estruturas em poérticos de betao armado tendo-se observado um erro
relativo entre 1% e 11% para as frequéncias naturais experimentais e numéricas,
utilizando-se o método de Smith & Riddington para a modelagio das bielas
equivalentes. Verificou-se igualmente que a modelagio da junta de dilatagio é
dispensavel apenas no ambito das vibragdes ambientais e que apesar de reduzir a rigidez
face a uma modelacio sem junta, ndio compromete necessariamente as configuracoes
modais. Estas revelaram, aproximadamente, uma correlagio de 98% no primeiro

modo, 96% no segundo e 60% no terceiro
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CONCLUSOES E PERSPETIVAS FUTURAS

5.1 Conclusoes

Este trabalho envolveu a caractetizagao do comportamento dinamico de um edificio
de betao armado, através da realizacio de ensaios de vibracio ambiental e o
desenvolvimento de modelos numéricos de elementos finitos. Com o trabalho
desenvolvido implementaram-se modelos numéricos que permitiram obter resultados
semelhantes aos obtidos experimentalmente, em termos de frequéncias naturais e
modos de vibragiao. Podendo-se concluir que a junta de dilatagdo, perante agoes
dinamicas de pequena intensidade (ambientais), nao separa os dois médulos que
compdem a estrutura, verificando-se a existéncia de um comportamento dinamico do

conjunto.

Com os modelos numéricos de elementos finitos desenvolvidos no ambito deste
trabalho, foi possivel aferir a importancia de considerar quer elementos estruturais, quer
clementos ndo estruturais, como as paredes de alvenaria. E de salientar as
potencialidades da metodologia adotada para a consideracao destes ultimos elementos.

Verificou-se que a modelagao da junta permite retirar conclusdes importantes acerca do
seu comportamento e da sua influéncia no conjunto total. Quanto mais rigidez era
concedida a esse elemento de ligagdo (junta) mais a estrutura se aproximava de uma
modelagao sem junta. Para valores superiores, ao utilizado na rigidez linear efetiva, nao
foram observadas mudancas significativas nas frequéncias naturais e nos modos de
vibracio.
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5.2  Perspetivas futuras

Uma vez que se conseguiu desenvolver um modelo numérico com caracteristicas
dinamicas proximas das observadas experimentalmente, pode-se considerar que o
referido modelo podera ser utilizado em outros tipos de analises estruturais, como por

exemplo a avaliagao estrutural do edificio face a acao sismica.

Todavia, considera-se importante efetuar uma avaliacdo mais profunda a modelacao
dos painéis de alvenaria, explorando detalhadamente os métodos sugeridos por Al-
Chaar, Smith & Riddington e Carter, como forma de estudar com mais precisao a
influéncia das bielas diagonais equivalentes na rigidez numérica da estrutura, uma vez
que os processos utilizados aqui neste trabalho eram conservativos e podiam ter sido
responsaveis por induzir diferencas de comportamento sobretudo no modo de torcao.
Perante a agao sismica, recomenda-se a adogao das bielas diagonais equivalentes as

regras dispostas no EC8.

E de salientar que a consideracio dos efeitos diferidos e das variacdes de temperaturas
(uniformes e diferenciais) pode por em causa a resposta do modelo numérico com a
existencia da junta de dilatagdo. Relativamente a existéncia deste elemento seria de
valotizar igualmente uma avaliagio da resposta da estrutura a uma acao sismica
proposta pelo EC8 e compara-la com a mesma resposta do modelo numérico sem
junta Modelo B). Os parametros associados aos elementos de ligacio da junta
(comprimento e rigidez) sdao apenas considerados para analises lineares, pelo que os
mesmos ja nao sao validos para outros tipos de analises. Desta forma, setia interessante
explorar as caracteristicas nao lineares deste elemento, seguindo as indicagdes dos
manuais de utilizacao do SAP2000.

Seguindo ainda a filosofia do EC8 sugere-se a avaliacdo da resposta dos modelos
numéricos mais precisos € a posterior comparag¢ao entre modelos sujeitos a acao sismica
proposta por este regulamento.

Outra possibilidade de desenvolvimento futuro envolve a consideragao dos parametros
modais e das frequéncias naturais nos estudos da vulnerabilidade sismica proposto pelo
conhecido Método Japonés desenvolvido por Masaya Hirosawa e adotado pelo
Ministério de Construgdo Japonés (Estrela, 2011). A vulnerabilidade sismica é
classificada com base no indice de comportamento sismico e que por sua vez depende
do modo fundamental de vibragao da estrutura para qual participa pouco mais de 75%

da massa do edificio.
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